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Anforderungen 


gewachsen... 


sind HANOMAG-Raupenschlepper 
in der Bauwirtschaft. Mit ihren zahl- 
reichen Geräte-Kombinationen 
helfen sie als tüchtige, wendige 
Mitarbeiter bei allen Erdbewegungs- 
arbeiten. Lebendig im Einsatz, 
leistungsstark, zuverlässig und 
dabei äußerst genügsam in Ver- 
brauch und Wartung - das sind die 
‚Einsatzerfahrungen von über 20000 
HANOMAG-Raupenschleppern in 
mehr als 80 Ländern der Erde. 
HANOMAG-Bauraupenschlepper 
ersetzen Kolonnen menschlicher 
Arbeitskräfte und verwirklichen die 
sinnvolle Mechanisierung 

in der Bauwirtschaft. 

Wir beraten Sie gern in allen Fragen 
des wirtschaftlichen Maschinen- 
einsatzes. Bitte schreiben Sie uns. 
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Die RHEINSTAHL-HANOMAG baut: iiiiuuuuHHHEE 


Raupenschlepper 65 und 90 PS mit 
allen fortschrittlichen Arbeitsgeräten, 
wie Front- und Combilader, 
Planiereinrichtungen, Tiefreißer usw. 
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Neubau der Bahnsteighalle Hauptbahnhof München 


Das Tragsystem besteht aus vollständig 
geschweißten Kastenträgern in Verbundkonstruk- 
tion, deren Stöße durch hochfeste Schrauben 
geschlossen sind. Abmessungen der Halle: 

200 m lang, 140 m breit. 
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Geringe Querschnittsminderung 


des Walzgutes, und zwar je Stich, wird durch die 
große Anzahl von Walzgerüsten unserer kontinuier- 
lichen Feineisenstraße ermöglicht. Die Walzstäbe 
werden also nur sehr allmählich in das gewünschte 


Endprofil umgeformt. 


Der Vorteil für unsere Abnehmer: 
Das Ergebnis dieser Walzung ist eine hohe Walz- 


genauigkeit im Endprofil. 


_HOESCH AG WESTFALENHÜTTE DORTMUND 
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An einem grauen Wintermorgen 
bekam Herr Schulze ernste Sorgen: 

Zum Betonieren war's zu kalt! 

Still ruht der Bau, 

doch absobald denkt Schulze, nur so vor sich hin, 
wie schön es wär, wenn's trotzdem ging? 

Da plötzlich kommt ihm die Idee! 

Jetzt pfeift er auf den ganzen Schnee, 

denn wie Musik klingt's ihm im Ohr: 

Nimm FRIOLITE * ohne Chlor! 


* Das chlorfreie Frostschutzmittel für armierten Beton 


FRIOLITE 


PLASTIMENT GmbH KARLSRUHE 
Erbprinzenstr. 31 » Ruf 26823 » Fernschr, 0782616 
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ichmäßi iefschwarzer , 
bsolut gleichmäßiger, tie h \ 
a Strich, auch auf Zeichenfolien 


exakte, tuscheähnlich klare Lichtpausen 
selbst in härtesten Härtegroden 


längere Haltbarkeit der Spitze durch 
erhöhte Bruchfestigkeit 


garantiert gleichmäßige Stufenabstände 
von Härtegrad zu Härtegrad 
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Die neue Parallel-Brücke zur Carquinetz-Strait-Bridge in USA 
Von Dr.-Ing. Wilhelm Weiss, Freeport/New York, USA 


DK 624.35 : 624.21 : 625.745.1 (78) 


Da die alte, vor 31 Jahren erbaute Meerengenbrücke 
lem gewaltig gestiegenen Verkehr nicht mehr genügen 
<onnte, hat der Staat Californien neben diese Brücke, par- 
llel zu ihr und gleichartig, eine neue Brücke gebaut. Sie 
wurde am 25. November 1958 dem Verkehr übergeben. 

Diese Brücke ist in mehrfacher Hinsicht wegen der da- 
nit zur Ausführung gekommenen Neuerungen sehr be- 


die beiden mittleren Doppel-Auslegerbrücken von je 355,5 m 
sind mit einem mittleren Turm von 45,75 m, die beiden 
Seitenöffnungen nach Norden und Süden betragen je 
152,5 m. 
Die Brücke ruht im Strombett auf folgenden Pfeilern: 
_Im mittleren Teil auf den Pfeilern 3A und 3 B, beide 
reichend bis auf 40,3 m unter Normal-Wasser-Spiegel, nach 
Norden auf Pfeiler 2 (40,3 m unter NWS), nach Süden auf 


Abb.1. Alte und neue Carquinetz-Bridge. 


nerkenswert. Sie hat in den USA das größte Interesse der 
jtraßen- und Brückenbau-Ingenieure gefunden. 

Die in den USA erschienenen Berichte stammen aus der 
eder des Projekt-Ingenieurs L. C. Hollister der Cali- 
ornia Division of Highways Carquinetz in Californien, der 
iebenswürdigerweise die für diesen Bericht benötigten 
Interlagen zur Verfügung gestellt hat. Für über diesen 
3ericht etwa hinausgehende gewünschte Informationen sind 
ım Schluß des Berichtes die entsprechenden Bezugshinweise 
uf. die verschiedenen Veröffentlichungen von Hollister 
segeben. 

— Gesamtübersicht des Bauwerkes 

Die Gesamtlänge der Brücke beträgt 1940 m; davon 
ntfallen 915m auf die am Südende vorhandenen Flut- 
jrücken, auf die Strombrücke 1022 m. Der Bau der Flut- 
jrücken hielt sich im Rahmen der für kleinere Spannweiten 
bräuchlichen Bauarten. Hingegen bietet die gewaltige 
jtragung von Gelände an der Nordseite Interesse (Abb. 3 
d 4). Der Strombrückenbau zeigt 4 Öffnungen, wovon 


Pfeiler 4 (14,9m unter NWS), ferner auf dem Veranke- 
rungsbauwerk im Norden und dem Pfeiler 5 im Süden 
(Abb. 5). Die Pfeiler 2 und 3A und 3B sind Caisson- 
gründungen, der Pfeiler 4 ruht auf 260 Stahlpfählen mit 
35,6cm ® bis zu einer Tiefe von 41,2m. Die 47 Stahl- 
betonpfeiler der Flutbrücken haben Abmessungen von 
1,8/6,7 m bei einfachen Schäften und 6,1/23,2m in Kasten- 
form. 
Der „Big Cut“ 

Der große Einschnitt im Gelände an der Nordseite der 
Brücke stellt eine bedeutende Bauleistung dar, die um so 
bemerkenswerter ist, als die Stabilität der beim Baufort- 
gang entstehenden Hänge im Verhältnis 2:1 nur durch 
Einbau von 9m breiten Betonbänken in Höhenabständen 
von 18m gesichert werden konnte. Die ursprünglich ge- 
plante Bauart der Brücke sah 3 Fahrspuren in jeder Rich- 
tung vor, es wurden aber Vorkehrungen getroffen für den 
weiteren Ausbau einer 4. Fahrspur in jeder Richtung mit 
einer Breite von 3,6m. Damit ergab sich eine Gesamt- 
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Abb. 2. Queransicht der beiden Brücken mit Pfeiler 4. 


breite des Geländeeinschnittes von Fuß zu Fuß von 61m 
und von 411m an der weitesten Stelle bei einer größten 
Tiefe von 90 m. 

Die Untersuchung des Geländes bestätigte die An- 
nahme, daß es sich um ein Erdbebengebiet handelte bzw. 
um 2 aktive Stellen, die bekannt sind als die „Franklin 
Thrust“ und „Marc Islands Faults“. Die Erdbeben- 


registrierung für diese Gegend seit 1854 zeigte 4 Stöße von 
hoher und 58 Stöße von geringerer Intensität. Der Ein- 
schnitt überquerte auch eingebetteten Schiefer und Sand- 
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stein von verschiedenen Schichtstärken, von hartem un 
leicht zerreibbarem Sandstein bis zu schlammigem un 
weichem Tonschiefer. Der „Big Cut“ war zu 10 %/o_.fertig 
als im Winter 1957/58 schwere Regenfälle einsetzten. Si 
waren die schwersten seit 80 Jahren und hatten das Ab 
rutschen eines Hanges von ca. 80 000 m? zur Folge; vie 
Wohnhäuser mußten entfernt werden (Abb. 3 und 4). Da 
Verankerungsbauwerk am Beginn des „Big Cut“ bot inso} 
fern große Schwierigkeiten, als es in ein Riff von Schiefe 
und Sandstein eingebettet werden mußte. | 


Der Pfeilerbau mit Caissons 


Diese Bauweise erfordert viel Geschick beim Baufort 
gang und ist auch nicht frei von zufällig auftretenden Be 
hinderungen und Schwierigkeiten, wie das auch fast all 
großen Brückenbauten bestätigt haben. Die ausführend 
Baufirma senkte die Caissons ab durch Anwendung vor 
Düsen, Luftpumpen und Ausschachten mit Baggerkübeln! 

Alle 3 Caissons sind identisch in ihren Abmessungen! 
sie sind 16 m weit und 33 m lang, in Stahlrahmen gebaut: 
mit 18 Schachträumen von 4,3 m im Quadrat. Die Pfeiler 
abmessungen zeigt die Abb.6. Die Pfeilerhöhe beträg! 
nach Fertigstellung 45,4 m, das ist die Höhe eines 14stöcki- 
gen Gebäudes. Die Ecken der Caissons sind mit einem 
Radius von 3,7 m gerundet, um Stöße durch die Strömung 
bei den Absenkarbeiten zu vermindern. Der Zusam 
des Caissonstahlkörpers erfolgte in einem Trockendock einei 
Schiffswerft in San Francisco, etwa 50km vom Brücken: 
bauplatz entfernt, wo auch die Betonierung der Wände deı 
Caissonzellen und die Anbringung der vorgespannter 
4”-Platten mittels vertikal gestellter Leichtfachwerkträge 
bis zu einer Höhe von 9,5 m erfolgte. Alsdann wurde En 
Ausschwimmen der Caissons nach der Baustelle und dic 
Verankerung dort vorgenommen (Abb. 7). | 

Alle 18 Zellen der Caissons wurden unten mit bogen: 
förmigen Holzböden (Falschböden) aus übereinander: 
geschichteten Hölzern abgeschlossen, wie aus Abb.7 zu 
ersehen ist. Jeder dieser Falschböden war durchbohrt mit 


Abb. 3. 

Der „Big Cut“ 
im Gelände 

an der Nordseite. 
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nem Eisenrohr von 76cm ®, durch 
elches ein 15- cm-®-Düsenrohr und 
ne Luftpumpe, falls notwendig, ge- 
eckt werden konnte. Nach Vor- 
aggeın am Grunde bis zu einer 
iefe von 30m unter dem Wasser- 
jiegel blieben noch etwa 110 m Ab- 
wum, durch welchen der Pfeiler ab- 
esenkt werden mußte. Dieser Ab- 
um bestand meist aus feinem Sand 
nd Kies und wurde hauptsächlich 
urch Düsen und Luftpumpe ent- 
ınt. Die Düsen und die Luftpumpe 
rbeiteten nur in den mittleren vier 
aggerzellen, aber alle Zellen waren 
it den kurzen Rohren mit Deckeln 
usgestattet, um in die Räume unter 
en Böden gelangen zu können. Die 
Jüsen lockerten und schüttelten Sand 
nd Kies auf, so daß die Entfernung 
urch die Luftpumpe erfolgen konnte. 
ie Düsen wurden mit Hilfe eines 
erricks gehoben und gesenkt. Die 
eue Arbeitsweise mit Falschböden 
nd vorgepreßten Platten hat Mr. 
[ollister in seinem Bericht als fort- 
'hrittliche Neuerungen geschildert, 
; würde aber zu weit führen, hier 
äher darauf einzugehen, weshalb 
arauf verwiesen werden möge. 
ähere Hinweise finden sich am 
chlusse des Berichtes !. 


Der Aufbau der Pfeiler 


urde im Gleitverfahren mit Schal- 
jrperformen durchgeführt. Nach 
m sorgfältigen Aufsetzen des Cais- 
ns am Fuße des Pfeilers wurden 
e 1,3 m tiefen Schalkörper mit etwa 
)cm hohen Lagen gefüllt und, 
ıchdem sich der Beton genügend gesetzt hatte, mit Win- 
>2n in die Höhe gehoben, und zwar so, daß die Schal- 
’rper innerhalb einer Stunde etwa 35cm in die Höhe 
eiten konnten. Ein erfahrener Arbeiter bestimmt dabei 
»n Fortgang des Hebens, indem er mit einer dünnen 
ahlstange von Zeit zu Zeit in den Beton stößt, um dessen 
bbinden zu prüfen. 

Die Schalkörper sind so gebaut, daß ihre Außenwand 
srtikal ist, während die Innenseite um 10 cm abgeschrägt 
t. Dies macht die Körper oben 5cm enger und unten 
cm größer als die normale Dicke. 


Der Stahlüberbau 


Außer den neuen Wegen, die mit der Bauart der Pfei- 
r beschritten wurden, bietet auch besonders der Stahl- 
jerbau neue Gesichtspunkte, auf die Hollister in einem 
ortrag „Design and Construction of the Carquinetz 
idge“ vor der AASO Convention näher einging. Die 
ıchstehenden Ausführungen stützen sich auf diesen wert- 
llen Vortrag, der sich ausschließlich mit der Verwendung 
»s Baustahls, besonders des hochwertigen USS-Stahls T 1, 
ıd den geschweißten Konstruktionen beschäftigte. Hol- 
ster weist zunächst darauf hin, daß geschweißte Träger 

den letzten 10 Jahren eine befriedigende Anwendung 
den USA gefunden haben. Allein Californien habe über 
{0 geschweißte Brücken zur Ausführung gebracht, und 
ich weit mehr sind entweder im Bau oder in Vorberei- 
ng der Kontrakte. Damit war die Verwendung von 
0000t ganz geschweißter Brückenbauten verbunden. 
iese Bauten wurden sämtlich in durchaus befriedigender 


1 Siehe besonders: L. C. Hollister: Bridge features deep- 
ttom caisson and hieh-strength weldable steel superstructure in 
v. Engng. Februar 1957. 
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Abb. 4. Zufahrtstraßen zur Brücke mit „Big Cut“. 


Weise ausgeführt und die neu geschweißten Brücken haben 
auch eine hohe Wirtschaftlichkeit mit der Ersparnis von 
vielen Tonnen Baustahl und Bauzeit bewiesen. 


Bezüglich der Anwendung der Schweißtechnik bei die- 
sem bedeutenden Brückenbau, von neu entwickelten Pro- 
filen und hochwertigem Baustahl wurde mit äußerster Vor- 
sicht nach eingehenden Versuchen zu Werke gegangen. 
Mißerfolge wie bei geschweißten Schiffsbauten und Tan- 
kern mußten vollkommen ausgeschlossen sein. Die von 
Schweißingenieuren und Metallurgen daraufhin vorgenom- 
menen Studien und Versuche ergaben aber Aufschluß dar- 
über, wie solche Mißerfolge vermieden werden konnten. 


Drei Typen von Baustahl kamen bei der neuen Car- 
quinetz-Brücke zur Verwendung: 

der Stahl A 2 mit 18 000. psi? für alle Dicken, 

der Stahl A 242 mit 27 000 psi für Dicken von weniger 
als 3/4 inch, 

der Stahl A 242 mit 24 000 psi für Dicken von °/sı und 
11% inch, 

der Stahl T-1 mit 45 000 psi für alle Dicken. 

Bei früheren Untersuchungen mit Stahl A 7—A 373 und 
dem Stahl A 242, deren Plattendicke mit 21% inch begrenzt 
war, hatte sich herausgestellt, daß die erforderliche Gesamt- 
dicke für Stäbe 101 cm betragen würde. Mit dieser Dicke 
wären aber hohe Sekundärspannungen und plumpe Glie- 
der bei der Planung und Ausführung verbunden gewesen, 
Glieder, die auch schwer zu transportieren und zu mon- 
tieren gewesen wären. 

Der neue abgeschreckte und gehärtete Stahl T-1 mit 
einer Mindeststrecksrenze von 90 000 psi und einer Dauer- 
spannung von 45.000 psi für Zug und einer entsprechen- 


—a 1 psi (Pounds pro square inch,) » 0,07 kg/cm?. 


4 W. Weiss, Die neue Parallel-Brücke zur Carquinetz-Strait-Bridge in USA 
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Abb. 5. System-Skizze der neuen Brücke. 
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den Spannung für Druck bot die gewünschten Möglich- 
keiten für verringerte Querschnitte und Einsparung von 
Gewichten. Zum Beispiel wurde das Gewicht beim Stab 
L 16—L 18 von 840 auf 470 ppf ? vermindert (Abb. 8) bei 
Ersatz von A 242-Stahl durch Stahl T-1. Dieses Ergebnis 


3 ppf = pounds per foot. 
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2 Betonschüftrichter 


Vertikal-Iröger 
zum Befestigen 
von #vorgepreß- 


N Rohrofähle 6 
-40,87 


hat bewiesen, daß diesem Stahl T-1 genügend potentielle! 
Eigenschaften innewohnten, die ihn empfehlenswert ni 
Untersuchungen mit geschweißten Brückenstäben erscheinen 
ließen. Laboratoriumsuntersuchungen bezüglich Schweiß-, 
und physikalischen Eigenschaften erstreckten sich auf! 
1350 kg gelieferte Stahlplatten. Zahlreiche Versuche mit 
Stumpfschweißung an 1,27, 2,45 und 3,81 cm dicken Platten 
wurden durchgeführt. Das Ergebnis war, daß Stahl T-1 
für geschweißte Brückenstäbe zufriedenstellend verwendet 
werden konnte, aber enge Toleranzen bei der Verarbeitung 
waren einzuschalten (Abb. 9). 


Kehlschweißung repariert 


Von besonderem Interesse ist ein Vorfall, der sich wäh- 
rend der Montage der Stahlkonstruktion ereignete und über’ 
den Hollister in seinem Vortrag wie folgt berichtete: 


„Infolge einer Kabelverschlingung ließ die Montagemann- 
schaft eine der schweren Zugdiagonalen in die Carquinetz Bav 
fallen. Die Diagonale landete mit einem schweren Knotenblech 
in der Bay, durchbohrte den Schlamm, Sand und Kies mehrere 
Meter. Nach Hebung des Stabes fand man das Knotenblech 
derart verbogen, daß es ersetzt werden mußte. Es wurde be- 
schlossen, die Stumpf- und Kehlschweißnähte zu untersuchen, 
da sie schweren Stoß- und Biegespannungen ausgesetzt gewesen 
waren. Die Stumpfschweißnähte erwiesen sich als in bestem 
Zustand, doch die Kehlnähte zeigten feine Risse. Man glaubte 
zuerst, daß es sich um feine Risse an der Oberfläche handle, 
aber die weiteren Untersuchungen offenbarten, daß die Risse 
durch den ganzen Querschnitt der Schweißnaht gingen. Der 
Augenschein ließ auch keinen Zweifel, daß 
die Risse nicht durch den Transport auf 
dem Schiff entstanden sein konnten, son- 
dern daß sie sich schon im Werk gebildet 
haben mußten. Sofort ließ der Kontraktoı 
Kontrollen bezüglich Feststellung von Gas- 
blasen in den Schweißnähten durchführen 
Das Ergebnis war, daß 56 H-Zuggliedeı 
ausgebessert werden mußten; einige bestan- 
den aus A242-Stahl und einige aus T-l- 
Stahl. Keines der gedrückten Kastengliede: 
gab zu Beanstandungen Anlaß. Bei der 
Reparaturen wurden die Nähte bis auf die 
‚Plattenoberfläche entfernt, wobei auch Aus- 
meißelungen durch die ganze Tiefe de 
Schweißung vorgenommen wurden. Im gan: 
zen zeigten sich 56 von 1100 Brücken 
gliedern als reparaturbedürftig, 3% deı 
einschlägigen Tonnage. Dies hatte zu eine 
Untersuchung sowohl von dem ‚Stat 
Testing Laboratory als auch von den 
‚Research Department of the America 
Bridge Division‘ geführt, um die Ursacheı 
festzustellen.“ Zur Zeit des Vortrages voı 
Hollister (Dezember 1958) lagen di 
Untersuchungsergebnisse noch nicht vor. 


KANARAPG 


ELLI 


N 


N 


© 


ro pSrH 


N 


Hochspannungsbolzen 


Alle Stäbe wurden mit den Knoten 
punkten durch Hochspannungsbolzeı 
verbunden, von Bolzen mit 22, 25,4 bi 
31,85 mm. Für Lieferung und Einsetzeı 
waren bindend die „Specifications fo 
Assembly of Structural Joints usin 
High Strength Steel Bolts“, genehmig 
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27. Februar 1954 vom „Research Council of Riveted and 
Bolted Structural Joints“ of the „Engineering Foundation“. 
Nach diesen „Specifications“ sollten Montageverbindungen 
mit Bolzen erfolgen, bei den Werksverbindungen stand es 
dem Unternehmer frei, Bolzen- oder Nietverbindungen zu 
wählen. Die „American Bridge Division“ of US Steel Cor- 
poration wählte Bolzenverbindungen wegen der schweren 
Knotenbleche und Stäbe, welche für das Zusammenziehen 
und Dichten beträchtlichen Kraftaufwand erforderten. 

Diese hochspannbaren Bolzen haben sich bei diesen 
Arbeiten voll bewährt und sind ein Hauptfaktor für den 
schnellen Vorantrieb der Montagearbeiten geworden. Der 
Montageleiter sagte darüber: 

„Diese Arbeit ging schneller und leichter voran als bei 


irgendeinem anderen Brückenträger dieser Größe, die ich jemals 
aufgestellt habe.“ 


Die Erfahrungen mit diesen Bolzen bei diesem Brücken- 
bau ergaben, daß eine Mannschaft mit 2 Mann im gleichen 
Zeitraum so viel leistet wie eine Mannschaft für Nietung 
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/ Abb. 8. Vergleich zwischen alt und neu: Schnitt rechts ist für L 16— 
‘L18 der alten Brücke mit 3 Fahrspuren und Schnitt links für die 
gleichen Stäbe der neuen Brücke mit 4 Fahrspuren. Das alte Glied 
‘ mit normalem Baustahl wog 80 %/ mehr als das neue mit T-1-Stahl. 
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Es dürfte von Interesse sein, welche Schlußfolgerungen 
Hollister nach dem vollendeten Brückenbau gezogen hat. 
Daraus sei folgendes hervorgehoben: 


1. Die Schweißung von Brückenstäben hat voll befriedigt. 
Die Stahleinsparung kann bei hochgespannten Gliedern als zu 
20 °/6 bezeichnet werden, und die Schweißung von schweren 
Trägern ist durchaus wirtschaftlich. Vereinfachte Detailpläne und 
neue Profile bringen Ersparnisse beim Planen und Konstruieren. 
Die glatte Oberfläche geschweißter Stäbe zeigt weniger scharfe 
Kanten und die fehlenden Nietköpfe gewähren einen länger 
haltenden Anstrich. Die Flächen sind leichter zu reinigen und 
zu streichen. Die Glieder bieten einen ästhetisch mehr befrie- 
digenden Anblick. 


2. Der T-1-Stahl ist ein hochwertiger Baustahl. Er ist zäh, 
doch genügend dehnbar, und zeigt eine geringe Temperatur- 
leitfähigkeit, ferner einen charakteristischen Ermüdungswider- 
stand und ist gut schweißbar. 

3. Der Gebrauch von hochspannbaren Bolzen für schwere 
Brückenträger befriedigt vollständig. Die bedeutende Zeitein- 
sparung gegenüber Nietung trägt zur Wirtschaftlichkeit des 
neuen Bauens mit hochwertigen Stäben wesentlich bei. 
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typischer Kastenguerschnitt 


Abb. 9. Skizze zeigt die 4 verschiedenen Details, die für die Be- 

festigung des Kastenquerschnitts an den Ecken in Erwägung gezogen 

wurden. Detail Nr. 4 wurde gewählt als die einfachste und wirt- 
schaftlichste Ausführung. 
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" mit 4 Mann, sie kann leicht Schritt halten mit dieser. Die 
\ Dichtung der Bolzen geschah mit „Impact Wrenches“ der 
„Chicago Pneumatic“, die zwar für 22-mm-®-Bolzen ge- 
“baut waren, aber auch für 95,4-mm-®- und 831,8-mm-®- 
"Bolzen verwendet werden konnten. Bei den 25,4-mm-Bol- 
"zen erwies sich als notwendig, die Wrench zweimal anzu- 
Setzen, bei den 31,8-mm-Bolzen sogar dreimal, um eine ge- 
jügende Anpressung und Dichtigkeit zu gewährleisten. Für 
| die Kontrolle durch Inspektoren wurde eine besondere 
Wrench“, die „Snap-on-tods torque Wrench“, verwendet. 
cide Wrenches, die „Impact Wrench“ und die „Torque 
Wrench“, wurden von Zeit zu Zeit kontrolliert durch die 
"Skidmare-Wilhelm-Bolt Tension Text Device , deren 


Aufgabe auch die Kalibrierung war. 


Abb. 10. Die T-1-Glieder sind mit dicken Linien hervorgehoben. 
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Die Parallelführung der beiden gleichartigen Brücken 
fordert geradezu zu einem eingehenden Vergleich zwischen 
alter und neuer Bauweise heraus. Ergänzend zu den oben 
gegebenen Hinweisen sei deshalb noch folgendes hervor- 
gehoben: 

Während die alte, vor 31 Jahren gebaute Brücke noch 
ausschließlich genietet wurde, ist die neue Brücke die erste 
große Brücke, die im Werk geschweißt wurde; sie ist auch 
die erste, bei der der hochwertige Baustahl T-1 für hoch- 
beanspruchte Brückenglieder verwendet wurde. Die neue 
Brücke ist auch die erste Brücke in ihrer Art, deren Knoten- 
punkte mit hochgespannten Bolzen verbunden wurden. 
Alles in allem wurden 2910 Tonnen T-1-Stahl, 5370 Tonnen 
TRI-TEN-Stahl (ein schweißbarer, hochwertig legierter 
Stahl) und 6440 Tonnen normaler Kohlenstoffstahl bei die- 
sem Brückenbau verwendet. Die gesamte Stahlersparnis 
durch T-1-Stahl betrug 2128 Tonnen; wegen leichteren 
Gewichts wurden an weiterem Material, an der Gründung 
und an den Verschiffungskosten bedeutende Kostenein- 
sparungen erzielt. Nahezu die Hälfte aller Knotenbleche 
und 142 von 664 Brückenstäben bestehen aus T-1-Stahl. 
— Einer der hochgespannten Untergurtstäbe hätte bei Ver- 
wendung von Stahl A242 und einer zulässigen Zug- 
spannung von 17620 psi ein Gewicht von 53 000 Ibs. ge- 
habt. Der gleiche Stab mit T-1-Stahl und einer zulässigen 
Beanspruchung von 34340 psi wog nur 27000 Ibs., d.h. 
eine Ersparnis von 26 000 Ibs. für diesen einen Stab. Die 
wirtschaftliche Verwendung von T-1-Stahl war nur möglich 
in Verbindung mit Verwendung von TRI-TEN High 
Strength Steel . 


4 Siehe „Design Manual for High Strength Steels“, herausgegeben 
von der „Research and Technology“ der United States Steel Cor- 
poration, 525 Wm Penn Way. Pittsburg/Pa, USA. 


Der Einfluß hoher Temperaturen auf Bauteile aus Spannbeton 
Von o. Prof. Dr.-Ing. habil. Th. Kristen und Dr.-Ing. H. J. Wierig, Braunschweig 


DK 624.012.4 : 614.841.332 : 69.025.22 : 666.974.2 


1. Allgemeines 


In den letzten Jahren hat sich im In- und Ausland in 
immer stärkerem Maße die Spannbetonbauweise durch- 
gesetzt. Nach den Deutschen Normen [1] [2] [3] [4] [5] 
sind Spannbetonbauteile „Bauteile, bei denen der Beton 
durch Einleiten besonderer Kräfte derart vorgespannt ist, 
daß er unter der Gebrauchslast nicht oder nur begrenzt 
auf Zug beansprucht wird“. Die Vorteile des Spannbetons 
gegenüber normalem Beton liegen u. a..in Ersparnissen von 
15 bis 30°/o an Beton und 60 bis 80 °/o an Stahl, sowie 
längerer Haltbarkeit durch Rissefreiheit des Betons und 
damit Schutz des Stahles gegen Korrosion [6]. Ferner las- 
sen sich durch Vorspannung die Normal-, Schub- und Haft- 
spannungen günstig beeinflussen. Es werden unterschieden: 
Vorgespannte Bauteile mit Verbund, mit nachträglichem 
Verbund und ohne Verbund [6] [7] [8] [9]. Da Stähle 
mit hohen Streckgrenzen und Zugfestigkeiten im wesent- 
lichen den gleichen Elastizitätsmodul wie B. St. I besitzen, 
ist die Ausnutzung dieser hohen Festigkeiten im Gegensatz 
zum Spannbeton beim schlaffbewehrten Stahlbetonbau nur 
begrenzt möglich. Im Spannbeton werden vornehmlich fol- 
gende Stahlarten verwendet: 


a) warmgewalzte Spannstähle; 

b) kaltgewalzte oder gezogene Spannstähle; 

c) vergütete Spannstähle; 

d) Litzen und Seile. 

Erfordert schon die Verwendung hochwertiger Stähle 
im schlaffbewehrten Beton hohe Betongüten, so ist für 
Spannbeton nach DIN 4227 „Beton der Güteklassen B 300, 
B 450 oder B 600 zu verwenden“. Die erforderliche Würfel- 
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An diesem bedeutenden Brückenbau waren beteiligt: 


Als Bauherr: Die „California Division of Highways“, Car 
quinetz, Calif. 


Als Unternehmer-Firmen: 
Für den Stahlüberbau: Die „American Bridge Division“ de 
United States Steel Corporation. 


Für die Stahlarbeiten der Caissons: Die „Bethlehem Pacifi: 
Coast Steel Shipbuilding Yards“ in San Francisco. 


Für den Pfeilerbau: Die „Peter Kiewit Son’s Company“. 


Für die Caisson-Absenkung: „Mason & Hanger, Silas Masoı 
Inc. und Rolandi Jr. Inc.“ 


Veröffentlichungen über diesen Brückenbau: 

. Sinking First Caisson at Carquinetz. West, Constr. Sept. 1956 
. Hydraulic Jets Sink Caissons. Engng. News Rec. April 18, 1957 
Constr. Methods. April 1957 
. Air Lift Pumps Aid Caisson Kinking. West. Constr. May 1957 


. Carquinetz Bridge — Approach Cut and Interchange Piers 
Civ. Engng. Jan. 1957. 


6. Carquinetz Bridge — Caisson Pier. 
structure. Civ. Engng. Febr. 1957. 


7. Design and Fabrication by Welding of the Carqu’netz Strain 
Bridge. The Weld. J. April 1958. 


8. Felded Defects Won’t Slow Caquinetz Carquinetz. 
News Rec. Sept. 4. 1958. 


9. California Highways and Public. Works Magazine. July—Aug 
1955; January— February 1956; September-October 1956; Tanuary— 
February 1957; March—-April 1957. 


10. Carquinetz Bridge Design and Construction, December 1958 b' 
L. €. Hollister, Projekt Engineer California Division of Highways 
American Association of State Highway Officials Convention, Sat 
Francisco, California. | 


. Sinking Caissons in Deepwater. 


a oo DD — 


Foundations and Super 


Engng 


festigkeit zum Zeitpunkt der Vorspannung ist aus Tabelle 
zu ersehen. 


Tabelle 1. Erforderliche Würfelfestigkeit im Zeitpunkt 
der Vorspannung 
Betongüte B 300 | B 450 | B 600 


Mindestfestigkeit beim 
Vorspannen (kg/cm?) 


240 | 360 | 480 


Die Würfelfestigkeit ist nach DIN 1048 nachzuweise 
Bei allen Berechnungen mit Ausnahme der Ermittlung de 
Bruchsicherheit darf nach DIN 4227 mit einem für Druc 
und Zug gleich großen Elastizitätsmodul E, nach Tabelle 
gerechnet werden. 


Tabelle 2. Elastizitätsınodul des Betons 


1 Elastizitätsmodul Ep 
Betongüte est 
B 300 300 000 
B 450 350 000 
400 000 


B 600 


Auf dem Gebiet des Spannbetons ist in den letzte 
Jahren viel geforscht worden. Viele Firmen wie z.B. in d 
Bundesrepublik Beton & .Monierbau, Dyckerhoff & Wi 
mann, Held und Franke, Hochtief, Philipp Holzman 
Grün & Bilfinger, Polensky & Zöllner, Sager & Wörne 
Züblin und auch Einzelforscher wie Baur-Leonhard 
Kani und Horvat haben eigene Spannverfahren en 


wickelt [6] [7] [8] [9] [10]. 
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Über das Verhalten von Spannbetonkonstruktionen im 
"euer liegen bisher wenig Erfahrungen vor. In der deut- 
chen Fachliteratur bringt Leonhardt [6] einige auslän- 
lische Ergebnisse von Brandversuchen an Spannbetonbau- 
eilen, um dann kurz auf den Einfluß hoher Temperaturen 
auf Spanndrähte einzugehen. Von Versuchen, die in dem 
nglischen Feuer-Forschungsinstitut London-Elstree durch- 
zeführt worden sind, wurden zusammenfassende Ergeb- 
aisse von A.W. Hill auf dem ersten Kongreß des Inter- 
nationalen Vereins des Spannbetons im Oktober 1953 vor- 
getragen [11]. Auch in dem Buch „Beton Precontraint“ von 
Guyon [12] wird über die Feuerbeständigkeit von Spann- 
betonbauteilen berichtet. Brandversuche an einigen vor- 
gespannten Trägern bringt ein niederländischer Be- 
richt [13]. In Deutschland liegt bisher nur ein Bericht über 
Warmzerreißversuche an Spannstählen, die in Berlin-Dah- 
lem durchgeführt worden sind, vor [14]. 

2. Die Prüfung von Baukonstruktionen 
auf Widerstandsfähigkeit gegen Feuer und Wärme 


Die Prüfung von Bauteilen gegen Feuer und Wärme 
wird in Deutschland nach DIN 4102 [15] durchgeführt. 
Die Bauteile werden während des Brandversuchs in der 
Art der praktischen Anwendung in Brandhäuser eingebaut 
und einem Feuer mit hohen Temperaturen nach der Ein- 
heitstemperaturkurve (Abb. 1) ausgesetzt. In anderen Län- 
dern, z.B. USA, UdSSR, England, Niederlande, Österreich 
und Schweden, werden den Brandversuchen Temperatur- 
zeitkurven mit ähnlichem Verlauf zugrunde gelegt [16] 
u7] [18] [19] [20] [21]. 


hochfeuerbeständig 


feuerbeständig 
I 


feuerhemmend 


0505 30 60 I0 120 750 min 780 


Abb. 1. —- Einheitstemperaturkurve DIN 4102, ---- Amerikanische 
Temperatur-Zeitkurve [16]. Die Kurve verläuft weiter bis zu einer 
‚Prüfzeit von insgesamt 6 Std. (gilt auch f. Internationalen Schiffs- 
'Sicherheitsvertrag, England, Niederlande und Frankreich). — — Schwe- 
dische Temperatur-Zeitkurve [21], Russische Temperatur- 
Zeitkurve [17]. Die Kurve verläuft weiter bis zu einer Prüfzeit 
ir von 8 Std. 


Nach DIN 4102 gibt es für Bauteile die drei Begriffe 
„feuerheinmend“, „feuerbeständig“ und „hochfeuerbestän- 
dig“, die sich im wesentlichen durch die Dauer der Prü- 
fung (% Stunde, 1 Stunden und 3 Stunden) unter- 
scheiden. Von diesen ist der Begriff „feuerbeständig“ am 
wichtigsten, da er in den Bauordnungen der Städte und 
in den Sonderbauordnungen für Versammlungsräume, 
Hochhäuser, Warenhäuser usw. vielfach gefordert wird. Im 
(usland gibt es andere Klasseneinteilungen (z.B. USA 
‚f und „half-fireproof“) mit Prüfzeiten bis zu 


Stunden. 
‘Während des Brandversuches steigen die Temperaturen 
der ersten halben Stunde sehr schnell an. In diesem 
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lauf der Prüfungen tritt dann eine fortschreitende Durch- 
wärmung der Bauteile ein, die allmählich zu einem Nach- 
lassen der Festigkeitseigenschaften der verwendeten Bau- 
stoffe führt. Nach DIN 4102 darf die Temperatur auf der 
dem Feuer abgekehrten Seite am Ende des Versuches 
130° C nicht überschreiten. 


3. Versuchsergebnisse über das Verhalten 
von Stahlbetonkonstruktionen im Feuer 


a) Stahlbetonbauteile mit schlaffer Bewehrung 


Da das Verhalten von normalem Stahlbeton im Feuer 
für die Beurteilung der Widerstandsfähigkeit von Bauteilen 
aus Spannbeton im Feuer von großer Wichtigkeit ist, wer- 
den zunächst einige Versuchsergebnisse mit normalem 
Stahlbeton, die besonders in Deutschland in großer Zahl 
vorliegen, besprochen [22] [23]. 
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Abb. 2. Streckgrenze und Bruchfestigkeit von Betonstählen [22]. 


Das feuertechnische Verhalten von normalem Stahlbeton 
ist hauptsächlich von der Art und Güte der verwendeten 
Baustoffe, (Stahl, Zement, Zuschlagstoffe), von der Kon- 
struktion (Massivdecken, Rippendecken, Balken) und nicht 
zuletzt von der Größe der Belastung abhängig. Der Zu- 
sammenbruch einer Decke tritt selten durch Überschreiten 
der Betondruckfestigkeit ein; im allgemeinen sinkt bei 
hohen Temperaturen die Streckgrenze der verwendeten 
Stähle unter die rechnerisch zulässige Spannung herab 
(s. Abb. 2). Auf Grund der zahlreichen vorliegenden Ver- _ 
suchsergebnisse kann die Widerstandsfähigkeit von nor- 
malen Stahlbetonkonstruktionen gegen Feuer verbessert 
werden. Zunächst besteht die Möglichkeit, die Stahlein- 
lagen nicht voll mit der zulässigen Spannung auszunutzen. 
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Die Streckgrenze fällt dann erst bei einer höheren Tempe- 
ratur mit der vorhandenen Spannung zusammen. Der Zu- 
sammenbruch der Konstruktion wird dadurch zeitlich 
hinausgezögert. Stahlbetonbalken und Decken auf mehre- 
ren Stützen halten dem Feuer besonders gut stand, wenn 
die obere Bewehrung auch im Feld durchlaufend angeord- 
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Abb. 3. Einfluß der Stahsüberdeckung auf d’e Widerstandsfähigkeit 
an Stahlbetonbauteilen gegen Feuer [22]. 


net wird, da sich nach dem Versagen der unteren Beweh- 
rung ein neues statisches System von Kragarmen einstellt. 
Eine Vergrößerung der Betonüberdeckung, wie sie im 
Ausland mitunter vorgeschlagen wird, bringt bei Decken- 
konstruktionen nach deutschen Untersuchungsergebnissen 
[22] keinen wesentlich größeren Schutz gegen Feuer (vgl. 
Abb. 3). Am besten hat sich ein 1,5cm dicker Putz aus 
Kalkzementmörtel nach DIN 1053 auf einem Vorwurf aus 
Zementmörtel 1:4 n. Rtl. bewährt. Auch mit Gipsputzen 
und Kalkputzen mit Gipszusatz sind gute Erfahrungen ge- 
macht worden. Auf die gute Ausführung des Putzes ist 
immer größter Wert zu legen. Er muß gut haften und darf 
nicht schon kurze Zeit nach Beginn des Brandes abfallen. 
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Abb. 4. Zugfestigkeit von Spannstählen in Abhängigkeit von der Tem: 
peratur [14]. 1 Warmgewalzter Stabstahl St 60/90 von 26mm ®, 


400 500 °C 600 


2 Vergüteter Spanndraht St 145/165 von 5,2 mm ®, 3 Kaltgezogener 
Spanndraht St 160 °*-180 von 5mm ©&, 4 Kaltgezogener Spanndraht 
St180 200 von 5mm ©. 


b) Bauteile aus Spannbeton 
Abb. 2 zeigt den Abfall der Streckgrenze und die Festig- 
keit von Betonstählen mit steigenden Temperaturen. Dieser 
Abfall ist bei Spannstählen besonders groß, wie Versuche 
[14] deutlich gezeigt haben (vgl. Abb. 4). Gerade die kalt- 
gezogenen und vergüteten Spanndrähte, die vorwiegend 
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für Spannbetonkonstruktionen benutzt werden [6] [7], sin 
gegen hohe Temperaturen empfindlich. In England durd 
geführte Brandversuche haben gezeigt, daß die Zugfesti; 
keit hochwertigen Stahldrahtes bei zunehmender Temper: 
tur prozentual stärker abfällt als die gewöhnlichen Stahle 
Nach L. A. Ashton [24] ist bei Spannbetonbauteilen m 
einer Bewehrung von sehr hochwertigem Stahl bereits b 
einer Stahltemperatur von etwa 400° C, bei schlaffbeweh 
ten Decken erfahrungsgemäß erst bei einer Stahltemperatu 
von 500 bis 550°C mit dem Zusammenbruch zu rechne: 
Zu einer ähnlichen Beurteilung kommt Guyon [12]. 
Neben der Festigkeit sinkt auch der E-Modul de 
Stähle bei hohen Temperaturen ab, und dieses trägt mit daz 
bei, daß die Vorspannkraft während des Brandes nachläf 
und im ungünstigen Fall ganz verschwindet. Dies ist z.} 
bei Brandversuchen an Decken deutlich an einer sehr plöt: 
lichen starken Zunahme der Durchbiegung zu erkenne 
(s. Abb. 10), die dem Zusammenbruch unmittelbar vorau: 
geht. | 
ä Für die Beurteilung der Tragfähigkeit von Spannbetor 
bauteilen nach einem Brand ist es wichtig, die Festigke 
von Spannstählen nach einer vorherigen Wärmebear 
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Abb.5. Zugfestigkeit bei 20°C in Abhängigkeit von der d.2 Ve 


ratur [14]. 1 Warmgewalzter Stabstahl St 60/90 von 26 mm ®, 2 Ve 
güteter Spanndraht St 145/165 von 52mm ©, 3 Kaltgezogen 
Spanndraht St 160°: 180 von 5mm ©, 4 Kaltgezogener Spanndr 
St 180 200 von 5mm ® | 
spruchung zu erkennen. In Abb. 5 ist die Zugfestigkeit vo 
einigen Vorspannstählen nach vorherigem Glühen bei ve: 
schiedenen Temperaturen und nachfolgender Abkühlu 
auf Raumtemperatur nach [14] dargestellt. Demnach b 
trägt die Festigkeit der vergüteten und kaltgezogene 
Spanndrähte nach vorausgegangenem Glühen bei 600° 
nur noch etwa die Hälfte der ursprünglichen Werte. | 


Ähnliche Ergebnisse hatten einige Zerreißversuche a 
Spannstählen, die im Institut für Baustoffkunde und Me 
terialprüfung der TH Braunschweig nach Brandversuche 
aus den Versuchsdecken entnommen wurden. In Tabelle 
sind die Festigkeitswerte der Stähle von drei Versuch: 
decken eingetragen, die mit vergütetem Spannstal 
St 145/160 bewehrt waren. Die Versuchsdeckel stürzte dur 
Zerreißen der Stahleinlagen zusammen. Die Versuchsdeck 
II widerstand dem Feuer zwar 90 Minuten lang, doch stan 
der Zusammenbruch am Ende des Brandversuchs unmitte 
bar bevor. Diese Decke von 4,0 m Spannweite hatte unte 
der rechnerisch zulässigen Last am Ende des Brandve; 
suches eine Durchbiegung von 15,0 cm, die bleibende De 
formation der unbelasteten Decke nach dem Erkalten be 
trug 10,2 cm. Bei der Versuchsdecke III waren die Stah 
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[abelle 3. Zugfestigkeiten von vergüteten Spannstählen St 145/160 
nach Brandversuchen an vorgespannten Decken 
(Temperaturen in der Brandkammer etwa 1000°) 


Versuchs- Zugfestigkeiten in kg/mm? 
decke vor dem nach den Brandversuchen 
Nr. Versuch® |kleinster Wert| Mittel | größter Wert 
1. | 168%. | 100** | 125** 165** 
II. 174 118 148 156 
II. | 162 160 | 162 | 165 


* Mittel aus je 6 Versuchen. ** Die starken Streuungen sind 
ladurch zu erklären, daß die Stähle überall aus den Versuchsdecken 
entnommen wurden und die Erwärmung der Stähle in den Rand- 
zonen naturgemäß nicht so groß wie in Feldmitte war. 


sinlagen durch eine etwa lcm dicke Vorsatzschicht aus 
Leichtbeton geschützt. Diese Decke bog sich bis zum Ende 
les Brandversuches von 90 Minuten Dauer nur 2,2 cm 
lurch, die bleibende Deformation betrug nur 0,2 cm. 


Über das Verhalten der Betone liegen bisher nur 
wenige, z. Teil sogar sich widersprechende Versuchsergeb- 
aisse vor. Es ist erwiesen, daß Spannbetonkonstruktionen 
gegen Schädigungen des Betons durch Feuer nach den bis- 
her vorliegenden Erfahrungen viel empfindlicher sind als 
schlaffbewehrte Konstruktionen. Aus den wenigen bisher 
vorliegenden Versuchsergebnissen über das Verhalten von 
Betonen sehr hoher Festigkeit bei Feuerbeanspruchung ist 
zu ersehen, daß sich beim Beton, ähnlich wie auch bei an- 
leren Baustoffen, die feuertechnischen Eigenschaften mit 
zunehmenden Festigkeiten und E-Modul verschlechtern. 


Nach englischen Versuchsergebnissen [25] nimmt die 
Druckfestigkeit hochwertigen Betons bei hohen Tempera- 
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Abb. 6. Prismenfestigkeit Kb und E-Modul von Beton in Abhängig- 
— $ keit von der Temperatur [23]. 


uren stark ab; so betrug der Abfall der Druckfestigkeit bei 
eton aus Portlandzement mit Kiessand als Zuschlagstoff 


spruchung wirkt sich nachteilig aus. In Abb. 6 sind Prismen- 
festigkeit K, und E-Modul eines Betons (etwa B 160) in 
bhängigkeit von der Temperatur dargestellt [26]. Selbst 
/wenn der Abfall des E-Moduls vielleicht auch nicht für 
Alle Betonarten so stark ist, so zeigt Abb. 6 doch, mit 
relch starken Veränderungen in ungünstigen Fällen zu 
chnen ist. Das Absinken des Beton-E-Moduls muß bei 
pannkonstruktionen wesentlich zum Nachlassen der Spann- 
ra ft beitragen. 

n Der sehr starke Abfall des Beton-E-Moduls läßt auf 
'efügeänderungen im Beton infolge der Wärmebean- 
pruchung schließen. Diese können durch Umformungen 
ristalliner Art in den Zuschlagstoffen verursacht werden. 
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Bekannt sind z.B. die verschiedenen Umwandlungsstufen 
des Quarzes bei höheren Temperaturen [27], die mit Vo- 
lumenveränderungen verbunden sind. 


Sehr wesentlich für die Widerstandsfähigkeit z.B. von 
Spannbetondecken im Feuer ist das Verhalten zu Beginn 
des Brandversuches. Die Temperaturen auf der dem Feuer 
zugekehrten Seite des Versuchsstückes steigen zunächst sehr 
schnell an (s. Abb. 1) und die Unterseite der Decke er- 
wärmt sich sehr stark. In diesem Versuchsabschnitt kommt 
es bei Spannbetonbauteilen mitunter zu Abplatzungen von 
Betonstücken der Stahlüberdeckung. Diese Abplatzungen 
sind sehr gefährlich, da sie den schnellen Zusammenbruch 
der Decken herbeiführen. Die Ursachen der Abplatzungen, 
die vereinzelt auch bei Brandversuchen an nicht vor- 


gespannten Konstruktionen auftraten [28], sind noch nicht 
genau erforscht. 


Häufig werden „Wasserdampfexplosionen“ die Ursache 
sein. Gerade bei dem meist sehr dichten Gefüge des Spann- 
betons besteht die Möglichkeit, daß sich örtliche winzige 
Wassereinschlüsse sehr lange im Beton halten, da das Ent- 
weichen des Wassers wegen des hohen Diffusionswider- 
standes sehr langwierig ist. Wird der Beton nun auf über 
100° C erwärmt, dehnt sich der Wasserdampf aus, und es 
kommt zu den obenerwähnten Abplatzungen, die zum 
Teil mit gewehrfeuerartigen Knallgeräuschen verbunden 
sind. Betonstücke von Walnuß- bis Faustgröße werden aus 
der Deckenoberfläche herausgeschleudert. Die Gefahr dieser 
„Explosionen“ ist bei verhältnismäßig frischem Beton am 
größten, aber auch bei Spannbetonträgern, die etwa ein 
Jahr alt waren, wurden derartige Abplatzungen bei Brand- 
versuchen im Institut festgestellt. 


Bisher konnte nicht einwandfrei geklärt werden, ob die 
Wassereinschlüsse der einzige Grund für die Abplatzungen 
sind. Möglicherweise wirkt sich auch ungünstig aus, daß 
bei Spannbetondecken an der dem Feuer zugekehrten Seite 
Druckspannungen herrschen, die durch Wärmespannungen 
während des Brandes noch erhöht werden. Insofern lassen 
sich Brandversuche an auf Biegung beanspruchten Spann- 
betonteilen mit Versuchen an Druckgliedern aus schlaff 
bewehrtem Beton vergleichen. Es ist bekannt, daß bei 
Säulen die Abplatzungen der Kanten im Brande rascher 
eintreten als z.B. bei Unterzügen. Sollte sich durch Ver- 
suche bestätigen, daß Druckspannungen die Abplatzungen 
begünstigen, so würde das bedeuten, daß unbelastete oder 
teilweise belastete Spannbetondecken bei Feuerbean- 
spruchung eventuell gefährdeter sind als bei Belastung mit 
voller Nutzlast, da die Druckspannungen in der überdrück- 
ten Zugzone bei der unvelasteten Decke größer sind. Bei 
britischen Versuchen [25] wurde auch die Feststellung ge- 
macht, daß das Versagen von Spannbetondecken in ein- 


zelnen Fällen unter Teiibelastung schneller eintrat als unter 
Vollast. 


Abb. 7. Spannbetonträger mit Abplatzungen (Foto: Institut f. Bau- 
stoffkunde). 


Bisher wird vielfach angenommen, daß ein Abplatzen 
der Kanten von Stahlbetonteilen auf die „Sprengwirkung“ 
der Stahleinlagen zurückzuführen ist. Dieses wird schon 
von Busch [26] stark bezweifelt. Die im Institut während 
eines Brandversuches durchgeführten Beobachtungen eines 
nicht isolierten Spannbetonträgers zeigten, daß Abplatzun- 
gen langsam von außen nach innen fortschreiten und an 
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den Stahleinlagen zum Stillstand kommen (s. Abb. 7 und 8). 
Ähnliche Feststellungen wurden auch bei holländischen 
Versuchen [13] gemacht. Wie aus Abb.7 zu ersehen ist, 
liegen die Stahleinlagen nach Beendigung der Ab- 
platzungen vollständig frei und sind der unmittelbaren 
Flammeneinwirkung ausgesetzt; die Erwärmung der Stahl- 
einlagen geht dann sehr rasch vor sich und führt schnell 
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Abb. 8. Querschnitt durch den Spannbetonträger einer Decke aus 

Fertigteilen. Die Ziffern in den schraffierten Flächen geben die 

Reihenfolge der Abplatzungen an (nach Versuchen im Institut für 
Baustoffkunde). 


zum Zusammenbruch der Decke. Während bei schlaff- 
bewehrten Stahlbetondecken hauptsächlich verhindert wer- 
den muß, daß sich die Stahleinlagen zu schnell erwärmen, 
ist bei Spannbetonkonstruktionen auch der Beton gegen 
plötzliche Hitzeeinwirkung zu schützen. Gelingt es, Ab- 
platzungen des Betons während der ersten Zeit des Brand- 
versuches zu verhindern, dann verläuft der weitere Ver- 
such bei einer Spannbetondeckenkonstruktion ähnlich, wie 
bei einer Decke aus normalem Stahlbeton. Allerdings tritt 
bei den Spannbetonkonstruktionen durch die Wärmeein- 
wirkung ein Nachlassen der Spannkraft ein [14]. Die 
Spannung in den Stählen und im Beton infolge des äuße- 
ren Momentes ist daher nicht konstant und ändert sich 
ständig. Für die Brandbekämpfung ist es von Wichtigkeit, 
daß der Zusammenbruch einer Spannbetondecke an der 
sehr schnellen Zunahme der Durchbiegung zu erkennen 
ist. In den Abb. 9 und 10 sind Deformationen von Decken, 
die bei Brandversuchen im Institut für Baustoffkunde der 
TH Braunschweig auftraten, zusammengestellt. Deutlich ist 
die schnelle Zunahme der Verformungen unmittelbar vor 
dem Zusammenbruch dieser vorgespannten Decken zu er- 
kennen. Bei diesen Versuchen im Institut wurde aber im 
Gegensatz zu ausländischen [11] und deutschen Versuchs- 
berichten [14] festgestellt, daß die Durchbiegung von vor- 
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Abb. 9. Durchbiegung von Stahlbetonplatten bei Feuereinwirkung 

(eigene Versuche). X Zusammenbruch der Decken, ©- - -o Stahl- 

betonplatte (mit 1,4cm Kalkzementputz 1:2:8), < © Stahl- 
betonplatte (ohne Putz). 


gespannten Decken während des Brandversuches, wenn von 
dem Zustand unmittelbar vor dem Zusammenbruch ab- 
gesehen wird, bei gleichen Querschnitten, Spannweiten und 
Lasten nicht größer, sondern mitunter sogar etwas geringer 
sind als bei nicht vorgespannten Decken. 


Das Verhalten von vorgespannten Balken größeren 
Querschnittes im Feuer ist nach ausländischen Ver- 
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suchen [30] infolge der größeren Wärmekapazität günstige 
als das von dünnen Decken. Nach niederländischen Ve 
suchen [13] verhalten sich Spannbetonbalken mit nad 
träglichem Verbund besser als Bauteile mit sofortige: 
Verbund. Ein im Institut durchgeführter Brandversuch a 
einem Spannbetonbalken mit I-Querschnitt von geringere 
Abmessungen (Flanschdicke 8cm) zeigte, daß der Zusan 
menbruch nicht durch Zerreißen der Bewehrung, sondeı 
durch Versagen des Betons im Unterflansch auftrat. Die: 
Beobachtung deckt sich auch mit englischen Versuchsberic 
ten [11] [24], in denen gefordert wird, daß vorgespannt 
Betonkonstruktionen in feuergefährdeten Gebäuden mö; 
lichst an keiner Stelle geringere Dicken als 5cm habe 
dürfen. Dieses Maß erscheint nach den im Institut gemad 
ten Erfahrungen sogar noch zu gering zu sein. 


Verschiedentlich wurde versucht [13] [14] [26], de 
Zeitpunkt des Versagens von Baukonstruktionen bei Feue 
beanspruchung — insbesondere von vorgespannten Baı 
teilen — rechnerisch im voraus zu bestimmen. Jede B 
rechnung setzt wenigstens annähernd stetige Gesetzmäßi; 
keiten voraus, die aber bei Brandversuchen fast nie vo 
handen sind. Z.B. führen die erwähnten Abplatzungen 7 
Unstetigkeiten in der Durchwärmung, so daß die Bi 
urteilung von Spannbetonkonstruktionen bei höheren Ten 
peraturen nur auf Grund von Brandversuchen erfolge 
kann. Diese Versuche müssen — wegen der Vielseitigke 
der Vorgänge — sehr umfangreich sein und unbedingt a 
ganzen Spannbetonbauteilen durchgeführt werden. Es g 
nügt nicht, das Verhalten von Spannbetonkonstruktione 
nur auf Grund von Warmzerreißversuchen an Stählen z 
beurteilen. | 


c) Verbesserung der Widerstandsfähigkeit 
gegen Feuer von Spannbetonkonstruktionen 


Bei vorgespannten Decken bewährt sich nach in Brau 
schweig gesammelten Erfahrungen 'eine 1 bis 2cm di 
Vorsatzschicht aus Leichtbeton unter dem vorgespannt 
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Abb. 10. Durchbiegung an vorgespannten Betondecken bei Feu 

einwirkung (eigene Versuche), X Zusammenbruch der 

a e Spannbeten-Balkendecke (unverputzt), © © Spannbet 

Hohlplattendecke mit 15cm dickem Kalk-Zementputz, e__ 

Spannbeton-Balkendecke mit Vorsatzschicht aus Leichtbeton und 2 

Kalk-Zementputz (Versuch nach der 90. Minute abgebrochen, o 
daß der Zusammenbruch bevorstand). 


Balken (s. Abb. 11). Diese Schicht wirkt als ausgezeichn 
Wärmeisolierung, schützt den hochwertigen Beton geg 
zu plötzliche Erwärmung, verhindert ein zu schnelles A 
steigen der Temperaturen an den Bewehrungsstählen u 
erhöht die Putzhaftung an der Deckenunterseite. Versu 
haben gezeigt, daß die Putzhaftung bei Feuerbea 
spruchung auf sehr dichten Betonen schlechter ist als 
normalem Beton. Die Vorsatzschicht aus grobkörnig 
rauhem Leichtbeton wird gleichzeitig mit dem Betonier 
der Spannträger hergestellt und ist daher fest mit d 
Beton verbunden. 


Die Versuchsergebnisse zeigen deutlich, daß wegen 
Feuergefahr nicht zu geringe Querschnittsabmessungen 
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wählt werden sollten. Bei Deckenkonstruktionen sollte die 
Schlankheit nicht größer als 1/30 sein. 


Spannbetonkonstruktionen mit neuartigen Isolierputzen, 
zZ. B. auf Vermiculite-, Perlite- und Mineralfasergrundlage, 
scheinen sich gut zu bewähren. Diese Putze zeichnen sich 
durch gute Haftfestigkeit und Wärmedämmfähigkeit aus. 
Bis jetzt liegen zwar erst wenige Versuchsergebnisse an 
Spannbetonkonstruktionen, die mit diesen Putzen verputzt 
waren, vor. Eine größere Anzahl von Brandversuchen 
wurde aber für moderne Hochhausbauten an Unterdecken 
für Stahl-, Stahlbeton- und Stahlverbundkönstruktionen 
mit gutem Erfolg durch das Institut durchgeführt. Auf 
Grund dieser Versuche gelten heute Spannbetonkonstruk- 
tionen, die mit einer Unterdecke aus 2,5 cm dickem Vermi- 
eulite-Zement-Putz (MV 1:4,5 Rtl) auf Rippenstreckmetall 
geschützt sind, als „feuerbeständig ohne besonderen Nach- 
weis“ [30]. Es ist damit zu rechnen, daß demnächst auch 


noch andere Putze für Unterdecken zugelassen werden 
können. 


4. Zusammenfassung 


Über das Verhalten von Spannbetonkonstruktionen bei 
_ Beanspruchung durch Feuer ist bisher nur wenig bekannt. 
"Da die Anwendung von Spannbetonbauteilen, besonders 
von Deckenkonstruktionen, stark zunimmt, ist es unbedingt 
erforderlich, die Widerstandsfähigkeit des Spannbetons ge- 
gen höhere Temperaturen systematisch zu untersuchen. 
Dem Bericht liegen Versuchsergebnisse des Braunschweiger 
Instituts von 1957 zugrunde. Inzwischen sind weitere Ver- 
suche durchgeführt, deren Ergebnisse zeigen, daß Bau- 
teile aus Spannbeton bei höheren Beanspruchungen sich 
teilweise sehr schlecht verhalten. Die durchgeführten 
Brandversuche an Spannbetonkonstruktionen haben ge- 
zeigt, daß die Widerstandsfähigkeit im Feuer auch stark 
von dem verwendeten Beton und nicht nur — wie beim 
schlaffbewehrten Beton — in erster Linie von den Stahl- 
einlagen abhängig ist. 


Es hat sich als zweckmäßig erwiesen, die tragenden 
 Spannbetonbalken von Decken mit einer Vorsatzschicht aus 
 Leichtbeton mit geringem Wärmeleitvermögen zu ver- 

sehen. Diese Schicht muß möglichst griffig sein, damit ein 
' Putz als zusätzliche Wärmeisolierung gut haften kann. 
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"Abb. 11. Spannbetonbalkendecke mit Leichtbetonvorsatzschicht an der 
r Balkenunterseite. 


Als guter Schutz können Unterdecken und Ummante- 
Jungen aus Feuerschutzisolierputzen — wie sie 2. B. auch 
im Stahlbau seit geraumer Zeit zur Anwendung gelan- 
gen — angesehen werden. Bei Bauwerken aus Spannbeton, 
bei denen hohe Feuergefahr vorliegt, muß bereits beim 
Entwurf berücksichtigt werden, daß zur Erreichung einer 
usreichenden Widerstandsfähigkeit gegen Feuer im all- 
‚gemeinen besondere bauliche Maßnahmen erforderlich sind. 
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Rohrstollen und Druckschacht des Pumpspeicherwerks Happurg, 
ein Hohlraumbau in tonigem Gebirge 


Von Dipl.-Ing. Kurt-Heinz Abraham, Erlangen 


DK 627.84 : 624.196 : 621.221.4 (43) 


A. Planung und Vorarbeiten 


Das Vorprojekt für das Pumpspeicherwerk auf dem 
Deckersberg bei Happurg sah ursprünglich eine Hangrohr- 
leitung als Verbindung zwischen Oberbecken und Kraft- 
haus vor. Von dieser mußte aber auf Grund geologischer 
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Stollen, die trotz der fehlenden Auskleidung bis heute gu 
erhalten sind, hatten dann den Gedanken aufkommen las} 
sen, die Triebwasserleitung in einem senkrechten Schacht 
durch die Bankkalke und einem waagrechten Stollen durch 
den Doggersandstein zu führen, an den sich dann zwei; 
auf dem flachgeneigten, über dem Opalinuston liegende 
Hang freigelegte Rohrleitungen anschließen sollten. Al 


Unterbecken“ 


Absenkziel 
Stauziel 
HHW 


Abb. 2. Pumpspeicherwerk Happurg, Übersicht: 1 Krafthaus; 2 Freiluftschaltanlage; 3 HW-Entlastung; 4 Triebwasserleitung; 5 Einlauf- 
bauwerk; 6 Bacheinlaufbauwerke; 7 Werksiedlung; 8 Umgehungsstraße; 9 Bergstraße. 


Abb. 3. Probestollen V bei Stollen-m 90. 


Untersuchungen Abstand genommen werden, da mit der 
Gefahr eines Abbrechens ganzer Teile des verhältnismäßig 
steilen Hanges zu rechnen war, zumal sich vor einigen 
Jahren weiter südlich ein Hangrutsch ereignet hatte 
(Abb. 1). 

Die in der gegenüberliegenden Houbirg zu Ende des 
2. Weltkrieges im Doggersandstein angelegten zahlreichen 


aber der in dieser Höhenlage aufgefahrene Probestollen 
nur festgelagerten Sand antraf, erschien ein Stollen im 
Dogger wenig günstig. Als dann noch die Bodenproben 
aus den tieferen Probestollen ergaben, daß die Schutt- 
massen des unteren Hangabschnittes auf einer Opalinuston- 
Schmierschicht labil ruhten, entschied man sich für einer 
Stollen im festen Opalinuston. 


Zugleich zeigten auch die Aufschlüsse der Probestollen 
daß innerhalb des festen, geschieferten Opalinustons mit 
unterschiedlichen E-Moduli in Firste und Ulmen infolge 
zahlreicher Faltungen und Klüftigkeit gerechnet werder 
mußte. Um jede Gefährdung der Rohrleitung zu vermei 
den, entschied man sich an Stelle eines gepanzerten Stol: 
lens zu einem Rohrstollen. 

Die Frage, ob eine oder zwei Rohrstränge für di 
Triebwasserleitung wirtschaftlicher seien, konnte an Hanı 
der Wirtschaftlichkeitsberechnungen und insbesondere von 
Gesichtspunkt der Betriebssicherheit her zugunsten vo! 
2 Leitungen entschieden werden. 


Die zweite Leitung soll später in einem von der Berg 
behörde als ausreichend angesehenen Abstand von 30r 
im Berg verlegt werden. 


B. Der Probestollen 


Am 10.3.1956 wurde der Stollen V als Probestolle 
angeschlagen. Die endgültige Lage der Rohrstollentrass 
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_ Abb.1. Längsschnitt durch Schacht und Rohrstollen. 
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war zu dieser Zeit noch nicht bekannt. Nach Durchfahrung 
der stark wassergesättigten lehmigen Hangschotter traf die 
Stollensohle bei Stollen-m 70 auf die oberste Schmierschicht 
des Opalinustones und bald danach auf eine zweite. Beide 
Schichten, zwischen denen sich Sandstein befand, waren 
zusammen 1—2 m stark und stiegen entsprechend der Ge- 
ländeneigung nur langsam an, so daß sie bei Stollen-m 100 
in der Firste des späteren Rohrstollenprofils austraten. Bis 
hierher herrschte auch Wasserandrang von etwa 75 /s und 
stark zunehmender Gebirgsdruck. 


Von Stollen-m 100 bis 177 traf der Probestollen plasti- 
schen, mehr oder minder feuchten, verunreinigten Opalinus- 
ton an. Auch machten sich in den Lagerflächen und in den 
Störungen Gleitflächen bemerkbar. Ab Stollen-m 140 mußte 
aber doch schon gesprengt werden. Trotzdem war auch 
hier wegen der Feuchtigkeit in den Klüften mit einem im 
Laufe der Zeit langsamen Ansteigen der Druckhaftigkeit 
zu rechnen. Darum wurde für den Vollausbruch beschlos- 
sen, die Betonauskleidung so schnell wie möglich dem 
Ausbruch folgen zu lassen. Der Quelldruck des Opalinus- 
tons ist auf seine geologische Entstehung zurückzuführen. 
Er hat sein Porenwasser durch Überverdichtung abgeben 
müssen und neigt bei Entlastung zum Aufblättern. An den 
entstehenden vielen kleinen Flächen hat das Wasser zahl- 
reiche Angriffsmöglichkeiten, um ein Auslaugen von Kalk 
und damit das Aufweichen herbeizuführen. Zugleich steigt 
sein Rauminhalt an. 


Da der Stollen V zunächst nur als Sondierstollen ge- 
dacht war, hatte er einen Türstockverbau erhalten. Die 
Einzellasten der Stempel waren nur durch Querhölzer auf 
der Stollensohle verteilt worden. Dabei war das Sohl- 
gefälle für eine wirksame Entwässerung unzureichend. Je 
länger der Stollen offenstand, desto stärker machte sich 
die Aufweichung in diesen ersten 170m bemerkbar 
(Abb. 3). 

C. Der Rohrstollen 


a) Sohlsanierung und Eingangsbauwerk 


Nach Übernahme des Probestollens als Richtstollen 
wurde die Gradiente etwas tiefer festgelegt, damit die auf- 
geweichte Sohle in einer 1,00 m bis 1,50 m starken Schicht 
herausgenommen werden konnte. Gleich nachdem ein 5-m- 
Abschnitt ausgehoben war, wurde die Sohle in einer Stärke 
von 1,05m mit 14 kg/m? Bewehrung betoniert. Nach je- 
weils 15m kam ein 8-m-Abschnitt, der die Aussparungen 
für die Rohrlager (Abstand 18 m) aufnehmen mußte, mit 
einer Bewehrung von 70 kg/m?. Dieser Stollenring war 
gegen die angrenzenden 3 x 5-m-Ringe durch Fugen ge- 
trennt. Diese Anordnung bezweckte eine Verteilung der 
hohen Rohrlagerkräfte auf eine große Fläche. Ferner er- 
hielt die Sohle in der Mitte eine Entwässerungsrinne 
25/30 cm und 2 Längsschlitze zur Aufnahme der Schienen 
für den Transport der Rohrschüsse. Unter der Sohle wurde 
ein Zementrohr von 40 cm Durchmesser zur Entwässerung 
der Vortriebsstrecke verlegt, das im Hinblick auf etwa 
nach dem Durchschlag anfallendes Schachtwasser reichlich 
dimensioniert war. Die Fugen wurden außer bei den ersten 
noch im Hangschotter liegenden Ringen nicht mit einem 
Fugenband versehen, da auf absolute Wasserdichtigkeit 
kein Wert gelegt wurde. Im Eingangsabschnitt wurde un- 
ter den Sohlen der Auflagerringe die gesamte Schmier- 
schicht bis auf den festen Opalinuston beseitigt und durch 
Magerbeton ersetzt. 


Die Durchführung der Sohlsanierung wurde durch die 
geringe Breite des Richtstollens sehr erschwert. Der Stol- 
len V war ja ursprünglich nicht als Richtstollen für die 
voreilende Sohle gedacht gewesen und mußte zum Sohl- 
einbau umgeständert werden. Es wurden dazu 6m lange 


_Peinerträger eingezogen, die gesondert abgeständert wur- 


den. Dann wurde der Verbau durch Unterkeilen abgefan- 
gen, so daß die ursprüngliche Abstützung weggenommen 
und ein 5m langer Sohlabschnitt ausgehoben werden 
konnte. Trotz aller Vorsicht traten aber mehrmals Nach- 
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brüche dabei ein, die ein Überfirsten und erneutes Ab- 
ständern erforderten. 

Die Tieferlegung der Stollengradiente bedingte nun auch 
eine Korrektur der Lage des Portals und des Festpunktes 3, 
da der Festpunkt 2 bei Tieferlegung der Stollengradiente 
bergwärts verschoben worden war. Festpunkt und Portal 
wurden in einem Bauwerk vereinigt und bei Stollen-m 36,0 
erstellt. Die nächsten 12 m konnten dann noch immer in 
offener Baugrube mit allseitiger Bewehrung von 22 kg/m? 
bei Berücksichtigung einer Erdruhedruckziffer von 0,65 und 
bei einer höchsten Überdeckung von 2,50 m betoniert wer- 


den. Die Wandstärke betrug im gesamten Kreisbogen 

65 cm. 
(Sagt 
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Abb. 4. Stollenquerschnitt. 


b) Die Stollenbemessung 
Die Stollenbemessung (Abb. 4) machte wegen der in 
ihrer Höhe noch unbekannten, aber sicherlich in Firste und 
Ulmen sehr unterschiedlichen Druckhaftigkeit des Gebir- 
ges einige Schwierigkeiten. Die Abhängigkeit des Gebirges 
von der Überlagerung nach Terzaghi hätte bei Wasser- 


mit Wasser gefülltes Loch 
für Thermometereinführung 


2 
Längsschnitt 
Abb. 5. Druckkissen, schematisch. 


Querschnitt 


andrang eine Druckellipse mit einer Höhe von 1,1(B + H) 
für den Opalinuston allein ergeben. Dabei wäre aber Vor- 
aussetzung gewesen, daß der Opalinuston als ein toniger 
Mergel angesprochen würde und sich in ihm die ent- 
sprechende Druckellipsenhöhe auch tatsächlich ausbilden 
könnte. Da aber die Opalinustonschicht nur in flacher Nei- 
gung über der Firste ansteigt, war die Entstehung der 
Druckellipse innerhalb der ersten 200m Stollenlänge im 
Opalinuston allein nicht möglich. Ebenso stand auch der 
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darüberliegende Hangschutt nicht in genügender Stärk 
an. Aber auch die Annahme, daß beide so unterschie« 
lichen Schichten gemeinsam eine Druckellipse bilden kön: 
ten, war nicht möglich. So war man gezwungen, zunäch 
die volle Auflast in der Eingangsstrecke in Rechnung 2 
stellen. Dagegen war es sicher, daß die Belastung d. 
Ulmen von der Firste abwich. 

Man schloß zunächst aus der Tatsache, daß de 
Opalinuston im Laufe seiner geologischen Geschichte ein 
Vorbelastung durch eine 200 m hohe Überlagerung erfal 
ren hatte, daß dieser einen Schwelldruck von 50 t/m? i 
der Firste und einen Seitendruck von 25 t/m? auf die U 
men ausüben würde. Weiter im Berginneren aber würd 
der Schwelldruck abklingen, während das Überlagerung 
gewicht anstiege. Hinzu käme noch im wassergesättigte 
Ton ein allseitig wirkender Wasserdruck bis zu 25 t/m 
Es wurden danach und mit den an Hand des inzwische 
weiteraufgefahrenen Probestollens erkundeten Verhäl 
nissen Belastungsannahmen für die Berechnungen de 
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Abb. 6. Meßharfe. 


ersten 3 Streckenabschnitte gemacht, die schließlich 
tolgenden Abmessungen führten: 
Stollen-m 51,6— 77,6 d = 80cm ohne Bewehrung, 
77,6—141,6 d = 70cm mit SM 12 Stahlringe 
Ab Stollen-m 141,6 konnte dann das Gebirge als so stanı 
fest betrachtet werden, daß eine Berücksichtigung der v. 
len Überlagerung nicht mehr notwendig erschien. D 
Auskleidungsstärken für den Bereich über den Stolle 
m 230 hinaus sollten nach Vorliegen eines Druckkissenv 
suches bestimmt werden. 


schätzung, die nach der Silodruck-Theorie angestellt wur 
und eine grobe Schätzung für den Spannungszustand 
dem schon gesteinsartigen Ton erbrachte. Dabei wurc 
die doppelte Kohäsion zugrunde gelegt, die im Stolle 
eingang mit 14° gemessen worden war. Unter Berüc 
sichtigung eines y = 2,5 /m3 für Ton ergab sich ein Firs 
druck von 22t/m?. Das entsprach einer Überdecku 
von 9m. ’ 
Es ergab sich schließlich d = 60 cm mit SM 12 in 1,00 
Abstand. Der weitere Ausbruch gab keinen Anlaß, v 
dieser Auskleidung abzugehen, so daß diese bis Stolle 
m 860 beibehalten wurde, von da bis 655 m wurden 60 
Betonstärke allein als ausreichend angesehen. 
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c) Der Druckkissen-Versuch 


Das Druckkissen (Abb, 5) bestand aus 2 kreisrunden 
Stahlblechen von 1,50m®, die an ihren Rändern mit 


Abb. 7. Sohlstollenvortrieb bei Stollen-m 450. 


‚2,5 cm Abstand zusammengeschweißt waren. An der höch- 
_ sten Stelle des senkrecht einzubauenden Kissens war ein 
 Entlüftungsventil angebracht, das nach vollständiger Fül- 
lung des Kissens geschlossen wurde. Um 90° versetzt trat 
' das Zuführungsrohr von der Meßharfe her ein. Das 
Kissen wurde an der Stollenbrust in einem 80 cm breiten 


Vortrieb des Stollens 
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des Bereiches unter latü. Hier machte sich die unver- 
meidliche Auflockerung beim Stollen- und Schlitzausbruch 
bemerkbar. Im übrigen aber ließ sich aus den Hysterese- 
Schleifen der Diagramme auf eine nahezu elastische Ver- 
formung des Opalinustones schließen. Aus der gemessenen 
Verformung unter Berücksichtigung der Zusammendrück- 
barkeit des Wassers errechnete sich der E-Modul des 
Opalinustones von 20 400 kg/cm? und verringerte sich nach 
2 Stunden Belastung auf 18 100 kg/cm?. Auf Grund dieser 
Versuche konnten folgende Folgerungen gezogen werden: 

1. Der Opalinuston ist als festes Gestein anzusprechen, das 
sich unter Druck nahezu elastisch verhält und standfest ist; 

2. der E-Modul 
kleidungsstärke; 

3. schnelle Sicherung des Ausbruchs ist weiterhin erforder- 


erlaubt eine Verringerung der Aus- 


lich. 


Das Druckkissen konnte unbeschädigt wieder ausgebaut 
und an anderer Stelle wieder benutzt werden. 


d) Der Richtstollenvortrieb ab 230 m 


Nach Beendigung des Druckkissenversuches und Aus- 
bau des Kissens wurde der Vortrieb des Sohlstollens fort- 
gesetzt. Es mußte von nun an stets gesprengt werden. 
Ab 241m wurde auch die endgültige Sohle zugleich mit 
dem Richtstollen ausgebrochen, so daß der Querschnitt 
9 m? betrug. 

Von 180 bis 320 m stand weicher bis harter mergeliger 
Ton an, der feucht und in den Störungszonen tropfwasser- 
führend war. 


Betonierung des Gewölbes 


De 


72 


"und 3,00 m tiefen Schlitz einbetoniert und mit Wasser ge- 
) füllt. Die Meßharfe diente dazu, die gepreßte Wassermenge 
"in den Plexiglas-Steigrohren (Abb. 6) beobachten und den 
| jeweiligen Wasserstand ablesen zu können. Zunächst wur- 
" den Druckkissen, Meßharfe und Zuleitung durch Ein- 
' pumpen von destilliertem Wasser entlüftet. Dann wurde 
' Druckluft stufenweise gegeben. Bei jeder Laststufe wurde 
der Wasserstand an der Meßharfe, die Dauer jeder Druck- 
| stufe und die Wassertemperatur in einer Liste festgehalten. 
Die Entlastung geschah wiederum stufenweise. Der 
Versuch wurde mit steigenden Endwerten bis zu 5 atü 
' wiederholt und das jeweilige Druckmaximum ein bis zwei 
Stunden lang aufrechterhalten. Das Druck-Widerstands- 
diagramm zeigte eine ziemlich gleichbleibende Proportio- 
nalität zwischen Aufweitung und Druck, mit Ausnahme 
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Abb. 8. Longarinenverbau. 


Von 241 bis 350 m wurde noch mit einem Holzverbau 
gearbeitet, dann aber wurden auch im Sohlstollen Heintz- 
mann-Ringe mit einem leichten Holzverzug benützt. 


Von 320 bis 655 m war der Opalinuston hart und mer- 
gelig (Abb. 7), dabei teilweise durch Druckflächenscharren 
und vereinzelte Verwerfer gestört, aber absolut trocken. 
Er besaß nur eine geringe Eigenfeuchtigkeit, Kluftwasser 
wurde nirgends mehr beobachtet. 


Die Abschläge erfolgten meist im Kegeleinbruch mit 
Helfern und Kranzschüssen bei 2m tiefen Bohrlöchern. 
Die Abschlaglänge betrug dabei ca. 1,80 m bei einem 
mittleren Sprengstoffverbrauch von 0,9 kg/m? Ammonit. 
Der Abschlag wurde mittels Preßluftlader über Kopf in 


die Hunde geladen und mit Diesellok abgefahren. 
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Ab 850m benötigte der Verbau nur noch Heintz- 
mann-Ringe in zunächst 2m, dann 5m Abstand mit 
einem leichten Holzverzug. Die Abstände wuchsen mit der 
täglichen Vortriebsleistung. 

Es wurde nun überwiegend in 2 Schichten gearbeitet 
und dabei Leistungen von bis zu 10 m/Tag erzielt. Das 
Gebirge blieb oft bis zu 15m Länge völlig offenstehen, 
so daß ein Eingreifen der Bauleitung aus Sicherheits- 
gründen zur Fortsetzung des leichten Verbaues mehrmals 
notwendig war. Obwohl ein sofortiger Vollausbruch wirt- 
schaftlicher gewesen wäre, wurde der Sohlstollen bis in 
den unteren Krümmer hinein fortgesetzt, um mehrere An- 
griffsstellen für den Vollausbruch und frühzeitige Klarheit 
für die Ausbildung des Krümmers zu gewinnen. 


e) Der Vollausbruch 


Ab Stollen-m 51,6 mußte mit dem bergmännisch vor- 
getriebenen kreisrunden Vollausbruch von 7,10m ® be- 
gonnen werden. Die Arbeitsgemeinschaft Pumpspeicher- 
werk Happurg — im folgenden kurz „Arge“ genannt — 
wählte zunächst den Longarinen-Verbau (Abb. 8), der 
etwa der österreichischen Bauweise entspricht, um sich 
so an den Türstockverbau des Probestollens anpassen zu 
können. Zunächst wurde ein Firststollen aufgefahren, in 
dem mit einem Firstschlitz begonnen und dieser nach den 
Kämpfern hin aufgeweitet wurde. Nach Einziehen der 
Langhölzer und Vortreiben der Pfähle ging man an den 
Ausbruch der Strossen, der Widerlager und des Kerns, 
während die 1. Kolonne den Firststollen fortsetzte. Von 
Station 90m an begnügte man sich aber mit dem First- 
schlitz, der als Angriff für den Abtrieb diente, und brach 
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der Langhölzer das Holz nur einfach verwendet werden. 
Mehrfach traten Nachbrüche des plastischen Materials beim 
Rauben der Verzugshölzer (Marchiavanti) ein. Da ein 
Verbleiben von Holz hinter der Verkleidung den Bestand 
des Stollens gefährden kann, entschloß man sich, ab Stol- 
len-m 77,6 vom Holzverbau abzugehen und den im Berg- 
bau häufig verwandten Stahlverbau aus SM 12-Profilstahl 
anzuwenden (Abb. 9). 

Die Stahlringe wurden im Abstand von etwa 1,00 m 
eingezogen. Jeder 2. Ring wurde links und rechts der 
Förderstrecke mit einem P 25 abgestützt. Der Verzug be- 
stand aus Betonbrettern von Acm Stärke, 1,00 m Länge 
und 25 cm Breite. Auch hierbei war ein Treiben der Pfähle 
und ein Brustverzug unerläßlich. 

Der gesamte Verbau wurde mit einbetoniert und er- 
setzte statisch 15cm Betonstärke der Auskleidung bzw. 
eine Bewehrung, die nur schwer einzubringen gewesen 
wäre. Die Stützen aus P25 wurden nach Abbinden des 
Betons oben abgeschnitten. Dieser Verbau wurde bis 
Stat. 150 m beibehalten. Wo die Streckenbögen dem Ge- 
birgsdruck nicht standhielten, mußte ein Stützgespärre in 
Form der Kunzschen Rüstung eingebracht werden. Mit 
einem doppelten Schalungsbogen und einer darin errichte- 
ten Aussteifung gelang es meist, eine Gebirgsbewegung zu 
verhindern. Trotzdem wurden durch den nordseitigen Ge- 
birgsdruck einige Ringe in ihrer Ebene verschoben. Zwi- 
schen Stollen-m 90,6 und 95,6 trat eine Firstsenkung ein, 
der nur durch Setzen von Stahlringen mit 50 cm Abstand 
begegnet werden konnte. Die Betonstärke betrug dadurch 
zwar nur noch 40cm, aber sämtliche Ringe wurden an 
Stelle von Bewehrung wiederum mit einbetoniert. 
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Abb. 9. Stahlverbau. 


dann wieder erst die beiden Strossen und dann die Wider- 
lager aus. 

Auch hier machte sich das lange Offenstehen dieses 
ersten besonders schwierigen Abschnittes bis zum Betonie- 
ren des Gewölbes bemerkbar. Der Verbau erforderte immer 
wieder Verstärkungen. Oft mußten 30-35 cm starke 
Pfosten durch Profilstahl ersetzt werden, weil sie unter 
dem Gebirgsdruck ausknickten. Um das geforderte Regel- 
profil einzuhalten, mußten mehrmals schon fertig ausge- 
brochene Teilstrecken überfirstet werden, da sich die Firste 
gesenkt hatte. Vom Stollenmund bis etwa Station 61,7, 
also im Bereich des Hangschutts, war die Wasserführung 
am stärksten. 

Da sich der Longarinen-Verbau mit Rücksicht auf die 
sofort herzustellende Betonierung in Stufenform nicht ent- 
wickeln konnte, konnte besonders wegen des Schneidens 


Zugleich mit dem Stahlverbau ging die „Arge“ beim 
Betonieren vom 5m-Ring auf den 3 m-Ring über, weil 
diese Länge für die Schalarbeit günstiger war. Zur Kenn- 
zeichnung der Schwierigkeiten dieses ersten Stollenab-. 
schnittes sei noch erwähnt, daß für die ersten 42 m Voll- | 
ausbruch und -ausbau 48 Tage benötigt wurden, wobei an 
3 Stellen zugleich Aufbrüche vorgenommen wurden, an 
denen jeweils in 3 Schichten je 9 Mann und 1 Drittels- 


führer pro Schicht angesetzt waren. Der Wasserandrang 


betrug nur 0,75Vs. Die Arbeiten konnten durch 2 Stütz- 


ringe bei 69,6 und 87,6m, die sofort betoniert wurden, 
erleichtert werden, da diese den Hangschub in Richtung 
Stollenmund aufnahmen. Von diesen beiden Ringen aus) 


wurde auf einander zu gearbeitet. Während der Stille. un 
der Arbeiten in den Osterfeiertagen 1957 trat trotz Stahl. 
ringverbau im noch nicht betonierten Stollenabschnitt eine 
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Firstsenkung bis zu 60cm im Bereich 240-245 m ein. 
Dieser Ring mußte neu überfirstet werden. 

Im folgenden Abschnitt von 90,5 bis 226 m hatte der 
Opalinuston eine zunehmende Kohäsion, der ein Abtreiben 
der Scheiben ohne sofortige Druckerscheinungen erlaubte. 
Trotzdem wurde zur Sicherheit ein Kalottenverzug vor- 
gestreckt und ausgeweitet. Gegen Ende dieser Strecke ging 
der plastische Ton in einen mergeligen Zustand bei etwa 
gleichem Feuchtigkeitsgehalt über. Durch Quellen wurde 
aber der Stahlbogenausbau schon nach 18 bis 24 Stunden 
so stark beansprucht, daß das Stützgespärre aus Peiner- 
Trägern weiter beibehalten werden mußte. Als der Sohl- 
stollen bis zum Rohrkrümmer vorgetrieben und der Durch- 
schlag zum Schacht am 18.5.1957 erfolgt war, war auch 
die schwierigste Strecke bis 180 m betoniert und der Voll- 
ausbruch bis 320 m gelangt. 

Im Abschnitt 180—320 m war der Opalinuston weich 
bis hart mergelig, dazu feucht und in den Störungszonen 
führte er Tropfwasser. Das baldige Betonieren war nun 
nicht mehr notwendig, so daß der Arbeitsablauf zügiger 
gestaltet und die Kolonnen günstiger auseinandergezogen 
werden konnten. Es wurde jetzt in 5 Kolonnen gearbeitet. 
Die erste betonierte weiter die Sohle abwechselnd halb- 

‚seitig, die zweite, dritte und vierte setzten den Vollaus- 
| bruch fort und zwar so, daß die 2. bergwärts, die 3. in 
Richtung Stollenmund von 226m aus vorgingen, während 
| die 4. von 453m aus wieder bergwärts arbeitete. Die 5. 
"Kolonne brach inzwischen den Schachtkrümmer aus, wo 
‚die Schachtkolonne ihr entgegenarbeitete. Der Krümmer 
wurde dann von der Schachtkolonne betoniert, während 
die 5. Kolonne vom Krümmer bei 655 m aus in Richtung 
- Stollenmund den Vollausbruch bis 628,00 m fortsetzte. Die 
- Gesamtwochenleistung für den Vollausbruch stieg so von 
9,0 m/7 Tage-Woche auf 22 m/Woche. 

‘Inzwischen war die Sohle mit 7 % Gefälle fertig be- 
 toniert und die freiwerdende Kolonne konnte mit der 
Sicherung des bis dahin nur mit einem Kopfschutz ver- 
 sehenen Ausbruchs von 458m an durch Aufbringen von 


.. 


Abb, 10. Opalnuston des Berginnern, durch Spritzbeton geschützt. 


' Spritzbeton beginnen (Abb. 10). Die Schichtstärke des 
' Spritzbetons wechselte je nach Erfordernis des unebenen 
Ausbruchsprofils zwischen 5 und 15cm unter Einlage 
" von Baustahlgewebe BSt.G.8. Er wurde durch schicht- 
_ weises Spritzen des Betons nur in der Kalotte aufgebracht, 
"während die Ulmen teilweise ungeschützt blieben. 

Nach vollendetem Vollausbruch gingen die Betonier- 
"arbeiten mit 3 Kolonnen vor sich, wovon eine von 
7467,10590m mit Schalwagen (Abb. 11) und 3 Schal- 
"sätzen zu je 5m Länge arbeitete. Dabei betrug der mitt- 
re Tagesdurchschnitt 7m. 3 Pumpen waren für die 
stonförderung eingesetzt, von denen die 1. in der Auf- 
bereitungsanlage, die 2. bei Stat. 200 m und die 3. bei 
400 m aufgestellt waren. Außerdem wurde noch Beton in 
Kübeln durch den Schacht und von da pneumatisch in die 
zten Stollenabschnitte gefördert. Das Einbringen des 
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Betons war im Anfang mittels Preßluftförderung vor sich 
gegangen. Nachdem aber das Portal damit erstellt war, 
wurden nur noch die ersten 100 m Sohle so betoniert. Die 
Beanspruchung der Schalung und die Entmischungsgefahr 
stellten sich als zu groß heraus. Dagegen gelang das Pum- 
pen gut. Der Schluß in der Firste ging vor Kopf vonstatten. 
Es wurde Betongüte B 225 mit 300 kg/m? HOZ gefordert. 
Die Probewürfel, die vor Ort entnommen wurden, ergaben 
auch stets darüberliegende Festigkeiten. Sie lagen zwischen 
275 und 343kg/cm? nach 28 Tagen. Vor dem unteren 
Krümmer wurde noch in den rechten Ulmen eine Nische 


Abb. 11. Schalwagen bei Stollen-m 450. 


gebrochen, die später das Herausbringen der zerschnitte- 
nen Druckbodenteile nach der Druckprobe erleichterte und 
später beim 2. Ausbau als Querschlag zum Stollen II hin 
verlängert werden soll. 


Der gesamte Rohrstollen erhielt eine ständige Beleuch- 
tung im Abstand von 15m in der rechten Kämpferhöhe. 
Außerdem wurde beiderseits des Rohres in 1,25 m über 


Abb. 12. Fertiger Rohrstollen während der Rohrmontage. 


Stollensohle je ein Laufsteg aus einbetonierten T-Eisen mit 
darübergelegten Längsbohlen von 50cm Breite an- 
gebracht. Der Rohrstollen war zugleich mit dem Schacht 
am 12.8.1957 mit Ausnahme der Verpreßarbeiten fertig- 
gestellt, während die Drainage erst nach beendeter Rohr- 
montage verpreßt wurde (Abb. 12). 


f} Die Verpreßarbeiten 


Die Verpreßarbeiten erstreckten sich ausschließlich auf 
die ersten 200 m. Im ersten Durchgang wurden bis Stollen- 
m 255,6 350m? Zement-Bentonit-Gemisch eingepreßt. 
Wegen der geringen Überlagerung konnte nur mit 5—6 at, 
gearbeitet werden. Trotzdem wurde mehrmals das Aus- 
treten von Zementmörtel über Tage festgestellt. Zur Ab- 
dichtung und Vorbeugung gegen Setzungen wurde die 
Stollensohle im Eingangsbereich mit 20 at verpreßt. 
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Im 2. Arbeitsgang, der sich vor allem auf die noch 
immer nässenden Arbeitsfugen konzentrierte, wurde dies- 
mal bis Stollen-m 350 je einmal auf Hin- und Rückweg 
verpreßt. Es gelang so nahezu alle Arbeitsfugen des Ein- 
gangsabschnittes zu dichten. Die Aufnahmefähigkeit des 
2. Arbeitsganges betrug nur noch 25m?. Beim erneuten 
Anbohren der Firste wurden mehrmals Wassersäcke hinter 
der Verkleidung angetroffen, aus denen das Wasser unter 
Druck austrat. Das Anbohren mußte deshalb in engen Ab- 
ständen vorgenommen werden, um das vollständige Schlie- 
ßen aller Hohlräume einigermaßen sicher gelingen zu 
lassen. 

Die größte Aufahmefähigkeit wurde in den Bereichen 
101—116m, 170—180m und 230—252m festgestellt. 
Hier waren nämlich besonders starke Klüfte angetroffen 
worden. Geringe Undichtigkeiten, die sich noch auf Feuch- 
tigkeit an einzelnen Arbeitsfugen während Regennerioden 
im Bereich bis etwa Stollen-m 150 beschränken, sind für 
das konservierte Rohr ohne Bedeutung. Die Stollenstrecke 
im Gebirgsinnern wurde nicht verpreßt, um beobachten zu 
können, ob das trockene Gebirge in späteren Jahren wasser- 
führend wird, woraus auf ein Ansteigen des Gebirgs- 
druckes und Undichtigkeit der Schachtstrecke geschlossen 
werden könnte. 


g) Der Einbau von Meßwertgebern 


Zur direkten Beobachtung des Gebirgsdruckes wurden 
in zwei 5m-Ringen Meßwertgeber eingebaut. Der Ring 
bei 259,5 m, also nahe dem Festpunkt 4, erhielt 8 Ge- 
birgsdruckgeber und 8 Betondruckgeber System Maihak. 
Letztere wurden auf die Innenseite der Betonauskleidung 
aufgesetzt. Außerdem wurden in die Mittelebene der Be- 
tonauskleidung 5 Ventilgeber System Glötzl eingebaut. 
Für die Ablesungen und zur Unterbringung des Öldruck- 
pumpenaggregates der Ventilgeber wurde im bergauswärts 
liegenden Ring eine Meßnische von etwa 0,8 X 0,8 x 1,8 m 
aufgelassen. Die Gebirgsdruckgeber sollen ein Ansteigen 
des Gebirgsdruckes, die Druck- und Ventilgeber die Span- 
nungen innerhalb und am Rande der Betonauskleidung an- 
zeigen. 

Der 2. Ring bei 559,0 m wurde dagegen nur mit 6 Ven- 
tilgebern besetzt, die aber diesmal verschieden tief in den 
' Beton hineingelegt wurden, so daß man auch kleine Ver- 
änderungen der Stützlinie messen kann. Die Ergebnisse 
dieser Messungen dürften für den Ausbau des Stollens II 
von großer Bedeutung werden und der Gebirgsdruckfor- 
schung dienen. 


D. Der Schacht 


Der Schacht wurde, um Zeit zu sparen, schon vor Auf- 

tragserteilung der Bauarbeiten im obersten Abschnitt vom 
Sondierstollen I her in Angriff genommen. Dazu wurde der 
Stollen I 50m vor Erreichen der Schachtachse gegabelt, um 
ihn für beide Schächte als Fensterstollen benutzen zu kön- 
nen. Der Querschnitt der Strecken wurde rechteckig mit 
3,00 m Breite und 2,50 m Höhe fortgesetzt und mit einem 
Türstockverbau gesichert. Die geschichteten Kalke standen 
hier gut an und zeigten keine Schubwirkung mehr. 

Zur Kennzeichnung der Klüftigkeit der Kalke sei noch 
erwähnt, daß die Sprengwolken der Abschläge unsichtbar 
im Berge verschwanden, so daß an der Oberfläche des 
Berges trotz 50 m Überdeckung Sprengschwaden beobach- 
tet werden konnten. Auch beim Schachtausbruch zeigte sich 
diese Erscheinung. Die starke Klüftigkeit erlaubte später 
bei der Bemessung des Einlaufbauwerks auch die Annahme, 
daß Beckenundichtigkeiten keinen Sohlwasserdruck erzeu- 
gen würden, weil die Wässer im Fels abwärts sickern. 

Die Schachtachse mußte wegen der erwähnten Bruch- 
zone, die auf eine noch im Gang befindliche Hangbewe- 
gung schließen ließ, 125 m in den Berg hineinverlegt wer- 
den. Durch diese Wahl der Schachtachse war die Länge 
des horizontalen Rohrstollens im Opolinuston mit 655 m 
festgelegt (Abb. 1). Nach Erreichen der Schachtachsen mit 
den Strecken vom Stollen I aus wurde Anfang April 1956 
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der Ausbruch bei beiden als Richtschächte von 8 m? recht 
eckigem Querschnitt von unten begonnen. Die Höhendiffe 
renz bis zur Erdoberfläche betrug rd. 50 m. Die vertikale 
Fortsetzung des Schachtes bis an die Erdoberfläche waı 
für den späteren Einbau der Schachtrohrschüsse notwendig 
Darum wurde zunächst der Ausbruch der oberen Krüm 
mer außer acht gelasen und direkt nach oben durch- 
gestoßen (Abb. 1). Der Abschlag wurde durch den Stollen ] 
auf Kippe abgefahren. Eine Auskleidung war bei der an- 
getroffenen Gebirgsstruktur nicht erforderlich. 

Beide Richtschächte erreichten etwa zugleich die Höhe 
453 m, von wo an man damit rechnen mußte, auf Über- 
lagerungsmassen zu stoßen. Dann wurden beide Schächte 
von oben her in Angriff genommen, bis man schon nach 
1,5 bis 2,0 m Überlagerung bei Schacht II auf Felsen stieß. 
Dagegen geriet man bei Schacht I in eine Verwerfung, die 
später auch beim Aushub des Oberbeckens und der Bau- 
grube für das Einlaufbauwerk Schwierigkeiten machte. 
Diese war mit Steinen und Lehm gefüllt, so daß sich ein 
Verbau als notwendig erwies. Am 31.5.56 konnte der 
Durchschlag erfolgen. 

Am 5.Oktober wurde mit dem Vollausbruch des 
Schachtes I von oben her begonnen (Abb. 13). Er mußte 
von oben her in Angriff genommen werden, weil keine 
Zeit war abzuwarten, bis der Rohrstollen bis zum Schacht- 
fuß vorgetrieben sein würde. Dabei wurden jeweils 2 m- 
Ringe von einem Podest her, das am Förderturm hing, aus- 
gebrochen und die Lockermassen vom Fensterstollen her 
abgefahren. Darauf wurde meist derselbe Abschnitt mit 
Kübelbeton 25—80 cm stark betoniert und darauf erst der 
folgende Abschnitt in Angriff genommen. Am 8. Januar 
1957 war so der Fensterstollen erreicht. Von hier an war 
keine Arbeitsbühne mehr erforderlich, so daß jetzt gleich 
der volle Querschnitt von 5m ® mit Hilfe eines pneuma- 
tisch betriebenen Greifers, der an einem Seil am Förder- 
turm hing, aber vor Ort zu bedienen war, abgeteuft wer- 
den konnte. Die Förderung der Ausbruchmassen geschah 
nun mit Hilfe eines Förderkübels durch den Sicherheits- 
schachtdeckel nach oben. 


Einlaufbauwerks inden 
‚sondierstollen I 


6100 Kabehol 
#200 Stollenent- 


Jüftung $ e 
3 “ 0 
7 Betonkinferfüllung— 


‚Außengewölbe 
Stahlpanzerung: 


Abb 13. Druckschachtquerschnitt. 


Bei Höhe 493,60 m wurde erstmalig der erwartete 
Ornatenton und damit der Haupt-Grundwasserträger er- 
reicht. Der Wasserandrang war aber nicht bedeutend, s 
daß eine Wasserhaltung nicht nötig wurde. Vielmeh 
wurde von hier ab der 2m-Rhythmus (Ausbruch—Be 
tonieren) genau eingehalten, was vorher noch nicht konse 
quent durchgeführt worden war. Ab Höhenkote N 
+ 487,30 m ging der Ornatenton in Doggersandstein über 
der klüftig und dementsprechend wieder trocken war. Der 
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Schmierlassen auf, der wieder von Sandstein abgelöst 
wurde. Meist konnte der Greifer ohne Sprengungen arbei- 
‚ten. Die Abteufung einschl. Betonieren machte etwa 
1-2 m/Tag Fortschritte. Vom Erreichen des Doggersand- 
_sSteins an wurde die Schalung mit Betonbrettern erstellt, 
' die hinterfüllt wurden. Bei schwachem Wasserandrang 
‚ wurde das Gebirge zunächst mit Lehm verschmiert, dann 
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durch den wechselnden Innendruck infolge des Pump- 
speicherbetriebes zunächst eine Fragmentierung des Betons 
und Ausweichen des Gebirges eintritt. Durch die so ver- 
ursachte Ablösung der Schachtpanzerung vom Beton wird 
eine Lastübertragung auf den Krümmer stattfinden. Da 
aber infolge des unregelmäßigen Ausbruchs mit Sicherheit 
eine hohe Reibung vorhanden ist, wurde nur ein Teil die- 
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Der Krümmer ist unbewehrt! 


Abb. 14. Unterer Krümmer. 


‚erst der Beton eingebracht. Der ständige Wechsel von 
‘Lehm, Ton und Standstein setzte sich nahezu trocken bis 
‚auf Höhe NN + 446m fort, wo wieder mehr Tropfwasser 
‚auftrat. Aber auch danach überwog der gelbe bis grau- 
‘grüne Ton. Erst in den letzten 20 m traten wieder einige 
‘schwache Schichten aus hartem Sandstein auf, der aber 
fein geschichtet war und mühelos durchstoßen wurde. 
Am 8.5. 1957 erreichte die Teufe das obere Ende des 
‚unteren Krümmers bei NN + 406,40 m. Hier wurde eben- 
-so wie bei Höhe 459,80 m eine Schweißnische von 2X 2m 
und 2,50 m Höhe ausgebrochen, ehe der Krümmer selbst 
in Angriff genommen wurde, der selbst in festen Opali- 
nuston zu liegen kam. 

_ Am 18.5.57 fand dann der schon erwähnte Durch- 

schlag zum Richtstollen im Verlaufe des Krümmeraus- 
bruchs bei Kote NN + 896 m statt. Damit war der Schacht 
fertiggestellt. 
Vor der Rohrmontage wurde noch an einigen Stellen, 
die nach dem Betonieren den Durchtritt von Feuchtig- 
keit zeigten, verpreßt, so vor allem im Bereich von der 
Sohle Fensterstollen bis 83m darunter und an den Fugen 
im wasserführenden Ornatenton. 


E. Der untere Krümmer 


7 Dem unteren Krümmer fiel die Aufgabe zu, das Schacht- 
rohr und einen Teil der Schachtauskleidung zu tragen, so- 
ie als Festpunkt für den innersten Abschnitt der hori- 
zontalen Rohrstrecke zu dienen (Abb.1). Dabei mußte 
jerücksichtigt werden, daß durch das Arbeiten des Rohres 
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ser Last eingerechnet. Etwaige Setzungen aus Eigen- 
gewicht konnten, infolge des Verfahrens jeden 2 m-Ring 
gleich nach dem Ausbruch zu betonieren, schon als vorweg- 
genommen betrachtet werden. 


Als weitere Belastung kam noch die volle Wasserlast 
im Rohr hinzu. Dann war der horizontale Wasserdruck, 
der durch die Druckprobe noch vergrößert werden konnte, 
zu berücksichtigen, und schließlich waren die horizontalen 
Rohrkräfte wie Lagerreibung der Strecke Expansion bis 
Krümmer, Stopfbüchsen- und Degenrohrkraft anzusetzen 
(Abb. 14). Unter Berücksichtigung aller angeführten Kräfte 
ergab sich im Betriebsfall eine Bodenpressung in Richtung 
der Resultierenden von 17 kg/cm?. 


In der Berechnung des Rohrkrümmer-Betons wurden 
folgende Lastfälle untersucht und die zugehörigen Boden- 
pressungen ermittelt: 


1. Vertikale Eigengewichte ohne Wasserlasten. Es 
wurde angenommen, daß 60 ®/o des Schachtgewichtes durch 
die Wandreibung zwischen Gebirge und Beton, sowie 10 %o 
durch die Krümmermischen aufgenommen werden. Die 
restlichen 30 °/o verbleiben als Auflast. Die Gewichte des 
Stahlrohres und des Füllbetons wurden dagegen voll be- 
rücksichtigt. Die max. Bodenpressung dieses Lastfalles be- 
trug 6,65 kg/cm?. 

2. Schachtrohr und Krümmer sind wassergefüllt. Verti- 
kale Bodenpressung: max. 14,55 kg/cm?. Horizontale 
Bodenpressung: max. 2,31 kg/cm?. 


3. Druckprobe im Rohrstollenabschnitt. Der Wasser- 
stand im Schachtrohr ist zwar identisch mit dem Stauziel, 
aber infolge Druckdeckel kann der Druck am Einlauf- 
bauwerk bis auf 6 atü gesteigert werden, so daß im Krüm- 


mer ein vertikaler Wasserdruck von 20,6 at herrscht. 
Vertikale Bodenpressung: 4,6 kg/cm?. Horizontale Boden- 
pressung: 13,5 kg/cm?. 


2 Dinsthüte 
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F. Der obere Krümmer 


Der Ausbruch der beiden oberen Krümmer ‚wurd 
gleich nach Abschluß der Arbeiten am unteren Krümm 
vom Schacht und von der Baugrube des Einlaufbauwerk 
her in Angriff genommen. Dabei fanden wieder Stah 
profile für den vorläufigen Ausbau Verwendung (Abb. 15 
Der Ausbruch des Krümmers II in diesem 1. Ausbau wa 


Deckel 1,0m? 


‚Sfeigeisen @=-30 m, 
(2) 
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SYahlrohrß70 4,51 
Ausmündung Sondierstollen Z 


Der Betriebsfall ist demnach der ungünstigste mit 
14,5 kg/cm?. Diese scheinbar hohe Bodenpressung ist aber 
an sich in Anbetracht der hohen Überlagerung (Vor- 
pressung) und der Unmöglichkeit des Ausweichens des Ge- 
birges ohne Bedeutung. Lediglich die Elastizität des Ge- 
birges und die stets auftretende Plastizität bei der ersten 
Belastung waren im Hinblick auf das einbetonierte Rohr 
zu beachten. Rohrdehnung und Querkontraktion sowie 
Temperaturkräfte infolge wechselnder Triebwassertempera- 
tur wurden wegen der hohen Auflast außer acht gelassen. 


Die Sicherung der Krümmerfirste geschah nur durch 
einen leichten Verzug, da das Gebirge gut stand. Der 
Krümmerbeton wurde nach dem Ausbruch der Kalotte 
gleich eingebracht, so daß die Schalung auf das noch 
stehengebliebene Gestein abgestützt werden konnte. Erst 
nach Fertigstellung der Kalotte wurde weiter ausge- 
brochen. Zur Vermeidung von Auflockerung wurde außer 
beim Durchschuß nicht gesprengt. Die Auskleidungsstärke 
betrug wieder 60 cm und die der Sohle i. M. 1,25 m. 


Zur Erleichterung der Rohrmontage wurden in der 
Sohle Aussparungen für Gleitschienen und ein vergrößertes 
Lichtraumprofil, das sich von 60cm am Stollenende auf 
45 cm am Schachtende verjüngt, vorgesehen. Nach Ein- 
bau und Einbetonieren des Rohrs wurden in der Sohle 
und in der Firste Verpressungen der Kontaktfugen mit 20 
bzw. 10 at vorgenommen, um die plastischen Verformungen 
vorwegzunehmen und etwaige Hohlstellen auszuschalten. 


für Entwässerung 
Schnitt E-F 


Stahlrohr 1008 
Stahlrohr 2006 


Abb. 15. Oberer Schachtkrümmer. | 


notwendig, um das Einlaufbauwerk im endgültigen Aus 
bau nicht nochmals freilegen zu müssen. 


G. Ausführung 


Die gesamten Stollen- und Schachtarbeiten wurden voı 
der Arbeitsgemeinschaft Pumpspeicherwerk Happurg, be 
stehend aus den Firmen Hochtief AG, Wayss & Freyta 
AG, Thormann & Stiefel AG, Siemens-Bauunion Gmbl 
und Beton & Monierbau AG, ausgeführt. Die geologisch 
Beratung war Herm Prof. Dr. Birzer, Erlangen, die erd 
baumechanische Herrn Dr. H. Breth, Darmstadt, und di 
Planung sowie die Bauberatung den Siemens-Schucker! 
werken AG, Abt. Wasserkraft, Erlangen, übertrage 
worden. 
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Ein weiterer Beitrag folgt in Heft 4 (1960) dieser Zeitschrif 
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Das Schalendach der Flugzeughalle III in Frankfurt/M. 
Von G. Kirchner, Frankfurt/M. 


DK 69.024.4 : 725.391 : 629.139.25 


Die Flughafen Frankfurt/Main Aktiengesellschaft läßt 
gegenwärtig von der Arbeitsgemeinschaft „Flugzeughalle 
III” die Wartungsanlage für die Düsenflugzeuge der Deut- 
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+76.00 
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sind dort verankert. Wegen ‘ihres flachen Schnittwinkels 
mit den Zuggliedern der Gegenseite übertragen sie bei 
symmetrischer Belastung nur geringe Vertikalkräfte auf 
die Böcke, die aber bei ungleichen Dachlasten das Moment 


Schnitt durch die Mittelschalen 


— 5 ———— 


22,00 IE EZ EN 


Abb. 1. Querschnitt der Halle 


schen Lufthansa errichten. Nach den Erfahrungen aus den 


"USA ! stehen keine Stützen in den Torebenen, sondern die 


Hallendächer kragen von dem 170,88 m langen Mittelbau 
nach beiden Seiten aus und sind mit Kabeln gegen Zwei- 
böcke über den Hauptrahmen des Stockwerktraktes ab- 
gespannt. Im Gegensatz zur ausgeschriebenen nur je 
45,65 m frei überspannenden Stahlkonstruktion mit Eternit- 
eindeckung und Steinwollisolierung werden die Hallen- 
flächen nach einem Sondervorschlag der federführenden 
Philipp Holzmann Aktiengesellschaft mit 55,65 m weit aus- 
kragenden Stahlbetonschalen überdacht?. Das wesentlich 
höhere Eigengewicht und die vergrößerte Spannweite wur- 
den wirtschaftlich tragbar, weil die gewählte Stützlinien- 
form die Lasten vorwiegend durch Normalspannungen ab- 
leitet: die Zugkräfte der zweckentsprechenden Kabel aus 
hochwertigem Stahl erzeugen den Scheitelschub der hal- 
bierten Dreigelenkbogen, deren Druckkräfte dem dafür 
prädestinierten und gleichzeitig die Dachfläche bildenden 
Schalenbeton zugewiesen werden. Die Bogenbiegemomente 
aus Wind-, Schnee- und Kranlasten werden im Gebrauchs- 
zustand völlig überdrückt. Je sechzehn Schalenwellen mit 
„Schmetterlingsquerschnitt“, zwischen denen Fertigteil- 
pfetten die 3,84m breiten Oberlichter überspannen, 
unterteilen die Hallenlänge von 167,40 m. Die sechs Ab- 
spannkabel jeder Welle steigen tangential zur Stützlinie 
vom Torträger zu den Köpfen der Zweiböcke empor und 


1 Vgl. z.B. Bauingenieur 34 (1959), S. 106. 
2 Vgl. auch Beton- und Stahlbetonbau 1959, S. 114, Bild 23/24. 


Abb. 2. Mittelschalen. 


E E z Abb. 3. Erster Bauabschnitt; 


Randschalen. 


28) S.Z. Uzsoy, Erdbebenwirkungen bei lotrechtem Erdbeben ausgesetzten Konsolen 


der Horizontalkomponenten von Kabeln und Bögen in ver- 
tikale Reaktionen umsetzen und diese als Normalkräfte 
in die Hauptstiele des Mittelbaus ableiten. 


Die Vergrößerung der Bogenmomente durch die Druck- 
kräfte nach der Theorie II. Ordnung und durch das Krie- 
chen unter ständigen Lasten ist berücksichtigt. Außerdem 
war es notwendig, zur Berechnung der Quermomente das 
Lundgrensche Verfahren auf doppelt gekrümmte Schalen 
zu erweitern und dabei den Einfluß der Wölbspannungen 
zu berücksichtigen, denn die vertikal verschieblich gelager- 
ten Stahlprofile der Fassaden setzen ihre Windlasten ex- 
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zentrisch an den Randschalen ab. Eine Teleskopführung 
gleicht die Vertikalbewegungen in der Torebene aus. | 
Die grundsätzlichen Gesichtspunkte der entscheiden- 
den Stabilitätsbetrachtungen sowohl für die Einzelglieder; 
wie für das Gesamtbauwerk wurden in erfreulich enger! 
Zusammenarbeit mit dem Prüfer, Herrn Professor Meh- 
mel, abgeklärt. Darüber werden, ebenso wie über die 
konstruktiven Lösungen und die Bauausführung, später 
ausführliche Berichte folgen. Die freie Auskragung dieses! 
Schalendaches dürfte zur Zeit von keiner anderen ein-' 
schaligen Betonkonstruktion übertroffen werden. | 


Über die Veränderung von Erdbebenwirkungen bei lotrechtem Erdbeben ausgesetzten, 
elastisch eingespannten Konsolen mit deren Stützsteifigkeit 


Von Dipl.-Ing. Safak Z. Uzsoy, Istanbul/Türkei 


DK 624.042.7 : 624.072.21 : 624.075.3 : 534 


Die Trägheitskräfte, die während des Erdbebens ein 
Tragsystem angreifen, erzeugen bei diesem Tragsystem 
elastische Durchbiegungen. Infolge dieser Durchbiegungen 
schwingt jeder Punkt dieses Tragsystems mit einer Ampli- 
tude, die von der Erdbeben-Amplitude verschieden ist. 
Bezeichnet man die Masse eines Systemelementes mit dm 
und dessen Schwerpunktverschiebung mit V = V(x, t), so 
wirkt auf dieses eine Trägheitskraft 

02V 
df=—-dm: Ar 
Es ist also erforderlich, den Verschiebungszustand jedes 
Systempunktes festzustellen, um die Trägheitskräfte und 
damit die Erdbebenwirkungen auf ein Tragsystem berech- 
nen zu können. 

Nach dem D’- 
Alembertschen 
Prinzip bilden die 
eingeprägten Kräf- 
te sowie die Träg- 
heitskräfte (nega- 
tive Massenbe- 
schleunigungen)am 
bewegtem Körper ein Gleichgewichtssystem. Mithin lautet 
die Gleichgewichtsbedingung für das in Abb. 2 skizzierte 
Stabelement, dessen Gewicht je Längeneinheit mit p be- 

zeichnet wird, 


Ypsinwt 


Abb. 1. 


oT p eV 
T-(T+30d )-2a = 
woraus 
DEE DV. 
9x gg 38 1) 
hervorgeht. 


Durch Kombination von (1) mit der aus der Balkenthecrie 
her bekannten Relation 


erhält man nun bekanntlich die Differentialgleichung der 
massebehafteten Transversalschwingung unter Vernach- 
lässigung der rotatorischen Trägheit: 


4 
ER a (2) 
Nimmt man als erregende (Erdbeben-) Schwingung nähe- 


rungsweise eine harmonische! Bewegung von der Form 
Vo=vo.sinwt an (Abb. 2), so führt der Ansatz V(x, t) 


{ Streng genommen weicht diese Annahme von der wirklichen 
Erdbebenschwingung etwas ab. 


| 
| 
f 
t 


I 


| 
== v(xX)-sinot zur Lösung. Einsetzen in (2) liefert die‘ 
gewöhnliche Differentialgleichung | 


4 
Por =0, (3) 
wobei 
2 
En (M 
o , 
ist. 


Die allgemeine Lösung der Differentialgleichung (3) lautet: 
vuR)=C, ‚coskx+C,-sinkx+C,-coshkx+C,-sinhkx. (5) 
Mit dieser Amplitudenfunktion erhält man also für die 
endgültige Bewegung 

V(xz,t) =v(x) sin ®&t (6a) 


und die Momente und Querkräfte folgen hieraus durch 
Differentiationsprozesse 


aa 
Mayer 
ox= 6.6 
sy (6, 3 
T.(% t) el a 


Die in (5) enthaltenen Integrationskonstanten werden 
aus dem vorliegenden Randwertproblem bestimmt. 


N p Ver,t) 
v(x) at re 
0x 


oM 
m 8 r 


L 


L, 
Abb. 2 
Das freie Ende an der Stelle x = L bedingt 
M(L,t)=0, NEN 
(7a, b) 


d.h. 


a er a 3 


während für die (mit V), = V) : sin t bewegte) elastische 
Einspannung an der Stelle x = 0 die Randbedingungen ? 


d 
auf po 


ausgesprochen werden können. Setzt man in Anlehnung an 
die übliche statische Betrachtung ®(0,t) = M(0, t)/R, wobei 


(8a, b) 


v(0) = dv, 


2 Hierbei wird vorausgesetzt, daß die Einspanndrehung 2(0, D— 
(0) sin@t phasengleich und mit derselben Frequenz periodisch ist 
wie die Einspannverschiebungen. 
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‚R die Stützensteifigkeit bedeutet, d.h. dasjenige Moment, 
was erforderlich ist, um die drehelastische Stützung um die 
| Einheit zu verdrehen, so läßt sich (8b) auch in der Form 
| do; EI do; 
dx/o R def a0) 
‚fassen. 

. Aus (7a, b) und (8a, c) folgen für die Konstanten C,, 
‚Ca, Ca, C4 mit den Abkürzungen 


coskL-sinnhkL—sinkL-coshkL=u, 


l+coskL.coshkL—-sinkL:sinhkL=ß, | 
l+coskL.coshkL+sinkL-sinnkL=y, (9) 
coskL-.sinnkL+sinkL-coshkL=6, | 
(l+coskL-coshkL) + a =uAl, 
"schließlich 
u, ( *) 
ee 2 
ee a Le. 
54 2) , 
i v k-EI:-u EN 
=. r ; 
les R ); 
| Ö, k-EI 
‚Für die Verschiebungen und die Schnittgrößen erhält man 
"dann 
\V(x, De ((#+ coskx + (0 2) a. ö) sinkx+ 
NEST. -, 
i ze vr eosh kr (@-) Sn — ö)sinhka sin @t, 
] 
| v,k? RT Eee k-EI BSR 
Me) = — -(6+ : \eoskx (W 2) +6) sinkx+ 
+ (vH )eoshkx+(2-B) ER -0)inhka sin @t, 
EI:v,k’ TR Kran 
T(x, t)= 4 (+ R ) sin ka-(-2) +0) o0ska+ 
= +) sinhkx+ (@ —ß) Sn —O)eoshka] sin@t. 


Aus diesen Gleichungen erhält man für R>® die 

Schnittgrößen einer einseitig fest eingespannten Konsole. 

Die die elastisch eingespannte Konsole in Resonanz brin- 

genden (kL) Werte können aus der Bedingung 

kıELau 0 
R 

berechnet werden, wobei man noch mit der Stabsteifigkeit 
ET 


A=1+coskLcoshkL+ (12) 


DJ 
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bkü nd 
Sn = : L= cl I 
TE = S -+k ge :k =nk 3 (=) 


schreiben kann. 
In Abb. 3 ist der Verlauf der A-Werte für verschiedene 
Werte n und kL gezeigt. 

Berücksichtigt man, daß bei einer fest eingespannten 
Konsole (n=0) R= © ist, so sieht man, daß Konsolen 
mit kleiner Stützsteifigkeit bei kleineren Erregerfrequenzen 
in Resonanz kommen. 


Die Erdbebenerregerfrequenz (or), die den Konsol- 
rn : Ds e 
träger mit dem n = 7 Peiwert für elastische Einspannung 


in Resonanz bringt, wird mit dem der Bedingung A = 0 
entsprechenden kr -L-Wert in Abb.3 und durch die An- 
wendung der Gleichung (4) als 


berechnet. 

Wenn wir die Erdbebenerregerfrequenzen, die Konsol- 
träger in Resonanz bringen, für den volleingespannten Kon- 
solträger mit 
gEI 


zer 
p 


| L 


00 00 00 00 00 


Nn=& — 


R 


Abb. 4. Veränderung von Erdbebenerregerfrequenz im 
Vergleich zum Beiwert für elastische Einspannung. 


0 0 080 


und für den elastisch eingespannten Konsolträger mit 
irgendeinem (n = i) Beiwert für elastische Einspannung mit 
(@R,) bezeichnen, dann’ können wir zwischen diesen Er- 


regerfrequenzen die Beziehung 
kr 


2 
i 
. DR, 
A 


) = I7 7 
5 (z 


k 


schreiben, vorausgesetzt, daß diese Konsolträger dieselbe 
Systemmasse haben und gleich belastet sind. 
Der Verlauf von 
5 OR, 
OR, 
ist für verschiedene n-Werte in Abb. 4 gezeigt. 

Wenn man bedenkt, daß (© = 1) der Erdbebenerreger- 
frequenz entspricht, die den volleingespannten Konsolträger 
(R= ©, n = 0) in Resonanz bringt, dann sieht man, daß 
die elastisch eingespannten Konsolträger mit größerem Bei- 
wert für elastische Einspannung, d.h. mit gleichen Quer- 
schnittswerten, aber kleinerer Stützensteifigkeit (R), unter 
noch kleineren Erdbebenerregerfrequenzen in Resonanz 
geraten. 

Das Stützmoment der elastisch eingespannten Konsole | 
erhält man aus (11) mit x = 0: 


_ sinkLsinhkL 
= A 


K-EIv,snwi=M, lt), (13) 


0 


wobei das Stützmoment der fest eingespannten Konsole 
(R > ©) mit 

Ar,o=Aas=1recoskLcoshkL 
zu 
Me Sonn An k®.-EI:v sm@t 

oA A A {Ü 
ermittelt werden kann. 
M, 


Für verschiedene Werte n und KL ist der Verlauf - ur 
0 


— m in Abb.5 dargestellt, aus der insbesondere hervor- 
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Abb.5. Veränderung der Proportion des Biegemomentes (m) bei 


elastischer Einspannung. 
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geht, daß bei größeren n-Werten auch größere Stützen 
momente entstehen. 
In gleicher Weise können auch die auf elastische 
Boden ruhenden Schornsteine gegen waagrechtes Erd; 
beben untersucht werden. Das Widerstandsmoment des 
Schornsteinfundamentes sei W und die Bettungsziffer des 
Bodens C. Die Drehung des Schornsteinfundamentes unter 
einer Einheitsmomentenbelastung ist mit den Rand- 
spannungen 


und der Fundamentlänge b durch 


CF NIC 
tg DDP = = %) = DW = R 
gegeben, so daß für die Stützsteifigkeit 
bW 
= I (15) 


hervorgeht. 
Durch Anwendung der Gl. (12) kann die Resonanz- 
gefahr eines hohen Schornsteines oder einer Konsole mit 
co @0 


großem Kragarm untersucht werden. Z= ‚vg sind 


© 
charakteristische als bekannt anzunehmende Werte des Erd- 
bebengebietes, so daß bei einem gewählten Stabquerschnitt 
mit dem nach (4) berechenbaren Wert ky = k (w,) sowie 
mit ng = So/R die Resonanzgefahr des Systems an Hand 
von Abb. 3 abgeschätzt werden kann. Der Stützwiderstand 
R darf nicht in der Nähe desjenigen Wertes R, liegen, 


40) | 


S . 
für dessen zugehörigen Wert ng= = die Resonanzbedin- 


gung (12), also 1+cosk,L-coshk,L 


Er 1 
> k,.L>@, 19 


gilt. 

Da es nach Abb. 3 für größere (n)-Werte bei kleineren 
Erregerfrequenzen Resonanzgefahr gibt, ist bei zu bau- 
enden hohen Schornsteinen und Konsolen mit großem 
Kragarm die Bedingung n <n, zu gewährleisten. Bei fest- 
gestellten Querschnitten ist diese Bedingung n<{n, mit 


Schlußbemerkung 

Die elastisch eingespannten Konsolen und Schornsteine 
mit kleineren Stützsteifigkeiten kommen bei kleineren Er- 
regerfrequenzen in Resonanz und sind dann größeren Erd- 
beben-Wirkungen ausgesetzt. In Gebieten, wo starke Erd- 
beben möglich sind, muß darauf geachtet werden, daß an 
den Stützen durch konstruktive Maßnahmen möglichst feste 
Einspannungen gebildet werden. 


Stabkraftberechnung statisch bestimmter Fachwerke 
auf einem elektronischen Ziffernrecehner 


Von Dipl.-Ing. H. Hain, Hannover 


DK 624.074/.075 : 624.041 : 681.142.8 -523.8 : 658.542 


Übersicht. Es wird in großen Zügen ein Programm zur 
elektronischen Berechnung der Stab- und Auflagerkräfte einer 
weiter unten näher erläuterten Art von statisch bestimmten 
Fachwerken beschrieben. Auf Grund durchgerechneter Beispiele 
wird der Zeit- und Kostenaufwand einer manuellen Rechnung 
dem der elektronischen Rechnung gegenübergestellt. 


1. Aufgabenstellung und Voraussetzungen 


Das Anwendungsgebiet elektronischer Ziffernrechner 
hat sich in den letzten Jahren immer weiter ausgedehnt. 
Die Lösung vieler wissenschaftlicher Probleme, die bislang 
an zu großem Rechenaufwand scheiterte, wird durch sie 
jetzt ermöglicht. Aber auch in der Praxis, wo bestimmte 
Zahlenrechnungen häufig wiederholt werden müssen, hat 


der Elektronenrechner schon Eingang gefunden. Hier soll 
einmal an einem einfachen Beispiel aus dem Gebiete der 
Statik, der Berechnung der Stab- und Auflagerkräfte sta- 
tisch bestimmter Fachwerke, ein Vergleich zwischen eineı 
manuellen und der elektronischen Rechnung gezogen wer- 
den. Um eine für das Programmieren geeignete Formel für 
die Stabkräfte zu erhalten, sei noch eine einschränkende 
Voraussetzung für das Fachwerk gemacht. Es dürfen nicht 
mehr als vier Stäbe in einem Knotenpunkt zusammenstoßen 
und es muß die Fortschreitungsrichtung von Knotenpunkt 
zu Knotenpunkt eindeutig festliegen. Trotz dieser Ein- 
schränkung wird ein großer Teil der praktisch vorkommen- 
den Systeme, z.B. alle einfach zusammenhängenden Drei- 
ecksfachwerke, erfaßt. 
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2. System und Bezeichnungen 


n-? 
TE 
% 
Abb. 1. System. 
n+1 Anzahl der Knotenpunkte, 
s Anzahl der Lastfälle, 
%» Y; Koordinaten der Knotenpunkte nach Abb.1, 


®; äußere Kraft am Knotenpunkt i, 
Betrag der Kraft ®,, 


| 2 P,, Komponenten der Kraft ®,, in x- bzw. y-Rich- 
tung 
Q@; Richtungswinkel der Kraft ®,, 
A, B Auflagerkräfte am festen und beweglichen 
| Lager, 
Q,, @, Richtungswinkel der Auflagerkräfte A und 8, 
S;i-e Si—ı,; Positiv als Zugkraft auf den Knoten i bzw. 
| : i— 1 wirkende Kraft im Stabe i, i—1, 
! Bi,» Pi-,; zugehörige Richtungswinkel der Stabkräfte. 


‚Weitere Bezeichnungen werden an der Stelle erklärt, wo sie 
eingeführt werden. 


1 
V 


Abb. 2. 
Kräfte am i-ten Knoten. 


| 3. Programmierung 
Aus den Gleichgewichtsbedingungen ergeben sich die 


Auflagerkräfte und Stabkräfte in folgender Form: 
| . 
| IP, - 40a (2; —%,)sina,] 


B- h 
(X —%,) sin a, — (y, —Y,) cos a, 

Bisina HB), 
a A| | 
. 


Für die unbekannten Stabkräfte am Knoten i erhält man 


SAP, cos a,+ Bcos Q, (3) 


i=0 
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4. Vergleich des Zeit- und Kostenaufwandes 
von elektronischer und manueller Berechnung 

Um die Rechenzeiten für die elektronische Berechnung 
festzustellen, wurden mehrere Fachwerke für verschiedene 
Belastungen durchgerechnet. Dabei ergab sich die reine 
Rechenzeit auf dem Elektronenrechner in Abhängigkeit von 
der Zahl der Knotenpunkte und der Anzahl der zu berech- 
nenden Lastfälle s allgemein in folgender Form: 

t= 1,33 + 0,173 (n+ 1) + 0,130 (n+1)(s—1) [min]. 

Für die Praxis interessiert die Frage, ob die elek- 
tronische Rechnung gegenüber der manuellen außer dem 
Zeitgewinn noch einen wirtschaftlichen Vorteil bringt. Im 
folgenden wird daher der Zeit- und Kostenaufwand für 
beide Rechenarten für den 1. Lastfall gegenübergestellt: 

1. Manuelle Rechnung (Berechnung der Auflagerkräfte 
und Zeichnen des Cremonaplanes). — Arbeitszeit einer ein- 
gearbeiteten Kraft (Ingenieur oder Dipl.-Ing.): 


t 
iy= 60 (#-+1). [kl], 
a. (n+1)k 
60 - 
t = für einen Knotenpunkt erforderliche Zeit 
k, = Kosten einer Ingenieurstunde. 


2. Elektronische Rechnung. 
a) Manuelle Vorbereitung: 


Kur [DM], 


[min], 


Diese Zeit ist notwendig, um die elektronische Rech- 
nung vorzubereiten. Diese Arbeiten können von einer 
Hilfskraft ausgeführt werden. 


b) Maschinenzeit: 


l 
3 az 60 (1,33 + 0,173 [n + 1]) 


Zeitaufwand t; = 
a 


[h]. 


Damit ergibt sich der Kostenaufwand zu 
a, b 


3 


mit k, Kosten einer Hilfskraftstunde , 
k, Kosten einer Rechenstunde auf dem Magnettrommel- 
rechner IBM 650 
Zeitaufwand: 
1 
ip = Ge (1,33 +1,178[n+1]) [h]. 


Der Zeit- und Kostenaufwand ist vergleichend in Abb. 3 
und Abb.4 zusammengestellt. Dabei sind folgende Ein- 
heitspreise angenommen worden: 


t it f kı = 8,— DM, 

Sn, oh; eh DS nt: (cos a; tg P; ;42— Sin q;) Be AL DM. 

; = j=i—2 jei- > SIE (4) N Er 

ir sin ß} 541 ©08 Bi, 41 8 Pi, 142 ka = 300,— DM 
Aus den Abb.3 und 4 ist zu erkennen, daß die manu- 
S elle gegenüber der elektronischen Rechnung ein Mehr- 
Si, ED OR 084 faches an Rechenzeit erfordert und kostenmäßig nur für 
=.,= een (5) den 1.Lastfall noch unter ihr liegt. Um die elektronische 
e cos Pyi+e Rechnung noch vorteilhafter zu machen, müßte das Pro- 

Die vorstehenden Gleichungen 


wurden in allgemeiner Form für den 


Magnettrommelrechner IBM 650 pro- ee ee #0 elektronische Rechnung 

Srammiert. Dabei wurde das Inter- s ni Br % e 
pretationsprogramm BELL benutzt. | 1 

Mit dem entwickelten Programm », u er ehirarche Reihalag 
können Fachwerke der oben beschrie- er reine Maschinenzeit ne ir den 2 und ale 
benen Art bis zu 50 en FR 10 eh eg olgenden Lastfälle 

ı = liebiger Lage des BR IISYH, für jeden Lastfall 

und, Belichie s EEE E 


esten und des beweglichen Lagers 


ür beliebige _Lastfälle berechnet 
werden. 


5 0 SS 2 


Tr 


Abb. 3. Zeitaufwand. 


SS 0 30 


n+7 nn 


Abb. 4. Kostenaufwand. 


5 20 40 so 
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gramm unter Vermeidung des hier benutzten Inter- 
pretationsprogramms BELL im eigentlichen Maschinen- 
code (DI) geschrieben werden. Die Rechenzeit würde 
dann voraussichtlich auf weniger als 50 °/o der bisherigen 
Zeit absinken. 
5. Schlußbemerkung 

Das behandelte Beispiel zeigt, daß die elektronische 
gegenüber der manuellen Rechnung zwar einen großen Zeit- 
gewinn, jedoch noch keinen nennenswerten Kostenvorteil 
ergibt, solange man der leichteren Programmierbarkeit 
wegen ein Interpretationsprogramm benutzt. Verzichtet 
man auf ein interpretierendes Programm, erhält man 
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wesentlich geringere Rechenzeiten. In diesem Fall würde 
der Vergleich für die elektronische Rechnung wahrschein 
lich wesentlich günstiger ausfallen, obwohl dann auch de: 
erheblich größere Programmierungsaufwand mit in der 
Vergleich einbezogen werden müßte. 

Abschließend sei noch erwähnt, daß der gezogene Ver 
gleich nur für das hier behandelte spezielle Beispiel de 
Fachwerksberechnung und den benutzten Maschinentyr 
gilt und auf keinen Fall verallgemeinert werden darf. Die 
Frage, ob die elektronische Durchrechnung eines Problem: 
wirtschaftlich ist, kann nicht allgemein entschieden, | 


muß in jedem Fall neu untersucht werden. | 
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Die Staumauer Malpasset 


Der Bruch der Staumauer Malpasset in Südfrankreich am 
Abend des 2. Dezember, welcher den Tod von mehreren hun- 
dert Einwohnern der Stadt Fr&jus verursachte, hat überall Teil- 
nahme gefunden. Darüber hinaus wird häufig nach den Ur- 
sachen dieses Unglücks und nach der Aufgabe, den technischen 
Merkmalen und baulichen Besonderheiten dieses Stauwerkes ge- 
fragt. Die Ursachen des Bruchs wird eine technische Kommis- 
sion zu klären versuchen, der Bericht von ihr ist abzuwarten. 
Hier soll lediglich der Aufbau der Staumauer erläutert werden. 


105|- 30 +108.00 Mauverkrone 
Mm H— „+10040 HW- Ent, 
10 7007- iM +9850 Stauziel 
ES A 
351 Er, 
KH 
ul j 
B51 h 
AN 4 Betriebseinlaß 
u 2 47950 
—>HW- 75 1 
h_ Entlastung 1 
_rund- AT , 
ablaß 51 _ 
50) 09 
GH 
55 N, 
50 
ul 
7 yol- 
Grundriß Querschnitt 
Abb. 1 


Die Staumauer Malpasset bildete den Schlüssel für die 
Versorgung des Departement Var mit Wasser für Bewässerungs- 
zwecke und Trinkwasser. Schon die alten Römer bezogen von 
hier zusätzliches Wasser über einen Aquädukt von über 30 km 
Länge, der in Frejus begann. Mit dem Stauraum der Talsperre 

 Malpasset war man in der Lage, das Wasserdargebot dem 
Bedarf anzupassen. Der Hauptabfluß des Baches Reyran, der 
gestaut wurde, erfolgt im Winterhalbjahr, vornehmlich in den 
Monaten Dezember und April, während das Bachbett in durch- 
‚schnittlich 2 Sommermonaten trocken liegt. Demgegenüber steht 
ein Wasserbedarf im Jahresmittel von 1200V/s für Bewässe- 
rungszwecke und von 4001/s Trinkwasser für die Bevölkerung 
an der Küste, die im Sommer um die Urlauber noch vermehrt 
wird. Der Bedarf ist naturgemäß in den Sommermonaten am 
größten. Der Ausgleich wurde durch die Talsperre Malpasset 
mit einem nutzbaren Stauraum von 25 Millionen m? erreicht. 
Der Gesamtinhalt der Sperre betrug 47 Mio m}. 

Nach dem geologischen Gutachten lag das Becken in einer 
muldenförmigen Formation des Karbon, die durch metamor- 
phose Schichten des Zentralen Massivs umschlossen war. Der 
Fels soll absolut wasserdicht und an der Sperrstelle in der Lage 
gewesen sein, die großen Beanspruchungen, die durch den Bau 
einer Bogenstaumauer entstehen, aufzunehmen. Das Talprofil 
ist an der Sperrstelle trapezförmig, wobei die obere Seite des 
Trapezes bei einer Höhe von 60m 180 m betrug, die untere 


kleinere Seite 30m. Wegen der günstigen Talform entschiec 
man sich für den Bau einer Bogenstaumauer. 

Die Mauer ist in Grundriß und Querschnitt in Abb.1 auf: 
gezeichnet. Sie bestand, im Grundriß gesehen, aus relatin 
dünnen Bogen, deren Radien sich über die Höhe änderten 
Dadurch wurde eine bessere Ausnutzung der Betonfestigkeiter 
erreicht. Die Hauptabmessungen der Mauer waren: 


Gründungstiefe unter dem Flußbett 6,50 m 
Höhe über dem Flußbett 60,0 m 
Größte Mauerstärke 6,9lm 
Mauerstärke an der Krone 1,50 m 
Radius der Bogens an der Mauerkrone 105,0 m 
Öffnungswinkel 135 Grad 


Am rechten Ufer wurde die Mauer bis zur Krone auf Fels 
gegründet, am linken Ufer zwang die Talform zum Bau eines 
künstlichen Widerlagers. 2 | 

Die Talsperre hatte einen freien Überlauf zur Hochwasser; 
entlastung von 29,68 m Länge. Dieser konnte maximal 130 m?/s 
abführen. Das herunterstürzende Wasser traf die Bachsohle ir 
reichlicher Entfernung vom Mauerfuß, die Bachsohle war durch: 
eine 50cm starke, bewehrte Betondecke geschützt. Ein Tos- 
becken zur Energievernichtung war nicht vorhanden. Seitlid 
neben dem Überfall wurde die Mauerkrone mit Betonfertig- 
teilen abgedeckt. 

Durch die Staumauer war auf der Höhe 45m ü. NN eir 
Stahlrohr von 1,50 m Durchmesser als Grundablaß geführt, um 
die Talsperre entleeren zu können. Die Leistungsfähigkeit des 
Grundablasses betrug bei höchstem Wasserstand etwa 40 m?/s 
Der Absperrverschluß an der Wasserseite war ein Keilschieber 
der über ein Zahngestänge verstellt wurde. Den Regulierver- 
schluß an der Luftseite bildete eine Drosselklappe, die sid 
selbsttätig öffnen sollte, wenn der Wasserspiegel die Kote 
99,50 m ü. NN überschritt. Vor dem Grundablaß war ein Grob- 
rechen aus Betonstäben angeordnet. 


Der Betriebseinlaß lag auf der Höhe 79,50 m ü. NN. De; 
Stauraum unterhalb dieser Kote konnte also nicht genutzt wer: 
den. Die Rohrleitung, ein Stahlrohr von 90 cm Durchmesser 
führte radial durch die Mauer zu dem Regulierorgan, das ir 
einiger Entfernung von der Mauer in einer Kammer lag. | 

Der Bau wurde am 1. April 1952 begonnen. In den trocke. 
nen Sommermonaten konnten die Arbeiten an der Bachsohle 
durchgeführt werden, ohne daß größere Bauwerke für die Um- 
leitung des Baches erforderlich wurden. Die Betonzuschläge 
wurden in einem nahen Porphyrsteinbruch gewonnen. Sie 
wurden in folgende Körnungen aufgeteilt: | 


0— 4mm (Seesand) 185 kg/m3 Beton 
0— 4mm (gebrochenes Material) 185 kg/m? Beton 
4— 10 mm (gebrochenes Material) 202 kg/m3 Beton 
10— 25 mm (gebrochenes Material) 243 kg/m? Beton 
25— 65 mm (gebrochenes Material) 498 kg/m? Beton 


65—125 mm (gebrochenes Material) 684 kg/m3 Beton 

Dazu kamen 300kg Zement/m? Beton bei einem durch. 
schnittlichen Wasser-Zement-Faktor von 0,57. Beim künstlicher 
Widerlager beschränkte man den Zementgehalt auf 250 kg/m 
Beton. Die Mauer wurde in 17 Pfeilern von je 13,50 m Breite 
hochgeführt, wobei die Betonierabschnitte jeweils 1,50 m hod 
waren. Die Dehnungsfugen sind später verpreßt worden, sie 
waren gegen die Wasserseite mit Kupferblech gedichtet, geger 
die Luftseite durch ein Stahlblech verschlossen. Die mittlere 
Fuge war während der Bauzeit an der Sohle verbreitert, un 
den Bachlauf durch die Mauer zu führen. Auch die Fug: 
zwischen Fels und Beton wurde mit Zementmörtel verpreßt. 

Der Bau der Staumauer wurde in 30 Monaten vollendet. Di 
Kosten beliefen sich auf 580 Mio franz. Francs (rd. 6 Mio DM). — 
Nach: „Cinquieme Congres International des Grands Barrage 
1955“.) Dipl.-Ing. Eilhard Wölfel, T.H. Aachen. 
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Inkorporierung radioaktiver Abiälle in Beton 


Schwach radioaktive Abfälle aus Laboratorien 


Das Versenken radioaktiver Abfälle von geringer bis mitt- 
‚ lerer Aktivität in verpackter Form in den Ozean wird besonders 
an der Ostküste der Vereinigten Staaten praktiziert. Bei dem 
Material handelt es sich um radioaktiv verseuchte Abfälle von 
 Kernforschungslaboratorien wie zerbrochenes Glas, Ausrüstungs- 
teile, Kleidung und Papier (gepreßt) und um flüssige Eva- 
porator-Konzentrate [1]. Die Versenkung in den Ozean muß 
' nach den amerikanischen Vorschriften [2] Gewähr dafür bieten, 
daß das Material in eine Tiefe von 1800 m kommt und nicht 
wieder an die Oberfläche gelangen kann. 


Abb. 1. Einfüllen von radioaktivem Beton aus der Mischmaschine 
in ein Ölfaß [6]. 


Für den Einschluß der zur Versenkung gelangenden radio- 
aktiven Abfälle werden verschiedene Arten der Verpackung ver- 
wendet: 200-l-Ölfässer und zylindrische Blechbehälter zwischen 
20 und 2001 Rauminhalt, vorgefertigte Betonbehälter und große 
Betonkästen. Der weitaus größte Teil der Abfälle wird in 
200-1-Ölfässern verpackt [3], [4], [3]. 


Das Brookhaven National Laboratory verwendet 200-1-Öl- 


wasser ist und dessen Zuschläge radioaktiv vergifteter Sand von 
Sandstrahl-Reinigungsarbeiten und feste radioaktive Abfälle 
(Metall, Glas usw.) sind; der Zement ist das einzige nicht radio- 
aktiv vergiftete Material [6]. 


Abb.1 zeigt die Arbeit an der Betonmischmaschine, die un- 
ter strenger Strahlenschutzkontrolle vor sich geht. Der Bereich 
unterhalb des Mischbehälters und der Entleerungsrinne ist als 
flacher Betontrog ausgebildet, der evtl. verschüttete radioaktive 
Flüssigkeit auffängt. Die radioaktive Flüssigkeit wird in ge- 
schlossenen Metallfässern antransportiert, die in einen unterirdi- 
schen Behälter neben der Betonmischmaschine entleert werden. 
Von dort wird die Flüssigkeit in die Mischtrommel gepumpt. 
Sand und grobe Zuschläge werden durch einen Kran in den 
Silo über dem Mischer gefüllt. Das Personal trägt Schutzanzüge, 
Gummistiefel, Gummihandschuhe 
und Gesichtsschirme. Die y-Strah- 
lungsdosis am Mischer liegt bei 
40 bis 50 mr/h; die Luft wird 
laufend auf radioaktive Vergif- 
tung überwacht. 


Jährlich werden 600 bis 700 
Ölfässer mit den zu Beton ver- 
arbeiteten radioaktiven Abfällen 
gefüllt; die Aktivität der Abfälle 
beträgt im Durchschnitt 1 Curie 
je Faß. Die gefüllten Fässer wer- 
den nach der Intensität des Strah- 
lungsfeldes am Mantel des Fasses 
in Gruppen eingeteilt, durch be- 
sondere Farbringe gekennzeichnet 
und auf einem Sperrgelände mit 
dem Boden nach oben gelagert. 
Einmal im Jahr werden die akku- 
mulierten Abfallfässer mit Schwer- 
lastfahrzeugen zum nächsten Ha- 
fen transportiert, auf einen Last- 
kahn verladen und zur Versen- 
kungsstelle gebracht (Abb. 2). 


Die Atomics International Di- 
vision of North American Avia- 
tion, Inc., verwendet ein anderes 
Verpackungsverfahren [7]: Der 
Boden von 200-l-Ölfässern wird 
15cm hoch mit Beton bedeckt. 
Pappe-, Blech- oder Glasbehälter mit 10 bis 201 Fassungs- 
vermögen, die die primäre Verpackung der radioaktiven Ab- 
fälle darstellen, werden so in die Ölfässer eingesetzt, daß ein 
Mindest-Lichtraum von 10cm bis zur Wandung der Fässer 
bleibt, der durch Abstandhalter gesichert wird (Abb.38). Die 
verbleibenden Zwischenräume werden vollständig mit Beton 
gefüllt. Der Beton dient sowohl zum festen Einschluß der 
Abfälle als auch zur Strahlenabschirmung. 


radioakti- 
ver Abfälle in primärer Ver- 
packung in einem Ölfaß [7]. 


Abb. 3. Verstauen 


Hochgradig radioaktive Abfallflüssigkeiten 
Die Bindung konzentrierter, hochgradig radioaktiver Abfall- 


flüssigkeiten aus dem radiochemischen Trennprozeß durch ihre 
Verwendung als Mischwasser für die Herstellung von Beton und 
folgende Beseitigung dieses Betons durch Vergraben oder Ver- 
senken in das Meer erscheint als eine relativ billige Methode 


_ fässer für die Verpackung der radioaktiven Abfälle. Diese Öl- 
‘ fässer erhalten zunächst zur Strahlenabschirmung eine innere 
= Betonverkleidung von 10 bis 20cm Dicke, die mit Hilfe von 


 Papprohren eingeschalt wird. Darauf werden die Fässer mit 
einem „Beton“ gefüllt, dessen Mischwasser radioaktives Ab- 


Abb. 2. Versenken der Fässer ins Meer [7]. 


der permanenten und radiologisch sicheren Unterbringung hoch- 
aktiver Abfälle [8]. 


Die hauptsächliche Schwierigkeit, die dieses Verfahren ent- 
hält, ist, daß das nach dem Vergraben oder Versenken mit dem 
Beton in Berührung kommende Wasser radioaktives Material 
auslaugen kann, was durch Verbreitung dieses Materials zu 
radioaktiver Verseuchung der Umgebung führt. Experimentelle 
Untersuchungen über die Auslaugung von radioaktiven Substan- 
zen aus mit Portlandzement hergestelltem Beton [9] haben er- 
geben, daß etwa 5°/o der Radioaktivität sehr rasch ausgelaugt 
wird und danach die Auslaugbarkeit des Betons auf ein sehr 
niedriges Maß reduziert ist. Es muß jedoch hervorgehoben 
werden, daß diese aus wenigen Einzelversuchen erhaltenen 
Werte über die Auslaugbarkeit von Beton keinesfalls ohne wei- 
teres verallgemeinert werden dürfen, sondern es sind noch um- 
fangreiche Versuchsreihen durchzuführen, ehe allgemeine Schluß- 
folgerungen gezogen werden können. Ferner sind Untersuchun- 
gen über den Einfluß der Bodenchemikalien auf den radio- 
aktiven Beton durchzuführen. Untersuchungen über die Mög- 
lichkeit der Herstellung von nichtauslaugbarem Beton sollten 


durchgeführt werden. 
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Für die sichere, permanente Beseitigung von Beton mit in- 
korporierten radioaktiven Substanzen sind folgende Vorschläge 
gemacht worden [8]: 

1. In Abänderung des Vorschlages von J. E. Evans [12], 
Beton-„Bomben“ mit einem rückwärtig befestigten Behälter für 
die konzentrierte radioaktive Flüssigkeit an mit dicker weicher 
Schlammschicht bedeckten Tiefbecken-Stellen ins Meer zu ver- 
senken, ist die Abfallflüssigkeit als Mischwasser in den Beton 
des Projektiles zu inkorporieren. 

2. Um die Gefahr einer Auslaugung zu reduzieren, ist der 
Beton in einem Gebiet mit geringen Niederschlägen und tief- 
liegendem Grundwasserspiegel zu vergraben. Diese Voraus- 
setzungen sind in den USA beispielsweise bei dem Gebiet des 
Death Valley in der kalifornischen Wüste erfüllt. Der Trans- 
port dorthin könnte nach etwa 5 Jahren Vorlagerung, wobei ein 
Aktivitätsabfall auf weniger als 2% des Anfangswertes erzielt 
wird, in abgeschirmten Spezialfahrzeugen auf dem Schienen- 
wege erfolgen. — In Europa dürfte es kaum ein Gebiet geben, 
das die genannten Voraussetzungen erfüllt. 


3. Die Abfallflüssigkeit wird mit Zement in Stahlfäss- 
sern durch Umwäl- 
zen gemischt, in den 
Fässern erhärten ge- 
lassen und dann 
vergraben [10]. Be- 
seitigung auf diese 


to = Temperatur an der Erdoberfläche 


\ ! aT > Boden © = 


Eee ® Weise eliminiert die 
(Wärmeleitzahl Ale En a ee 
Da en ee ı ie Fässer inta 


bleiben. Fässer aus 
Baustahl können je- 
» doch innerhalb we- 
niger Jahre durch 
Korrosion schadhaft 
werden; Fässer aus 
nicht-rostendem 


(Wärmeleitzahl A,) 
max = maximale Temperatur in der Befonschicht 


Stahl widerstehen 

Abb.4. Schema für die Bestimmung der den Korrosionsein- 
maximalen Temperatur von radioaktivem ji; nbersroßere 
Beton mit Erdüberdeckung [8]. ars ” 5 z 


4. Der Beton wird einer vorherigen Auslaugung unterwor- 
fen, die Auslaugflüssigkeit wird in den Aufbereitungsprozeß der 
Abfallflüssigkeit rückgeleitet und der resultierende, gegen Aus- 
laugung verhältnismäßig stabile Beton wird an einer geeigne- 
ten Stelle in der Nähe vergraben. Die Erdüberdeckung muß 
hinreichend zur Abschirmung der y-Strahlen sein, also etwa 2m 
betragen. Eine wichtige Voraussetzung ist, daß aus der Ent- 
wicklung flüchtiger radioaktiver Substanzen bei Temperaturen 
unterhalb der Dekompositionstemperatur von Beton und aus 
einer möglichen radioaktiven Verseuchung der unterirdischen 
Flora und Fauna für den Menschen keine Gefahren erwachsen. 
Die Entstehung von Temperaturen, die oberhalb der kritischen 
Temperatur liegen, bei der das Hydratationswasser ausgetrieben 
wird, muß unbedingt vermieden werden. — Die maximale Tem- 
peratur einer mit Boden überdeckten Betonschicht ist eine Funk- 
tion der anfänglichen Konzentration des radioaktiven Materials 
und seiner Zerfallsgeschwindigkeit, der Schichtdicke und der 
Wärmeübertragung auf die Umgebung. Unter der vereinfachen- 
den Voraussetzung, daß im thermodynamischen Gleichgewichts- 
zustand die gesamte, in einer unendlich ausgedehnten Beton- 
schicht erzeugte Wärme zur Erdoberfläche abgeleitet wird, 
läßt sich eine einfache Gleichung für die maximale Temperatur 
in der Betonschicht ableiten [8], die mit den Bezeichnungen von 
Abb. 4 lautet: 


K x 
BRUST 
A aA 
dabei bedeutet K die Wärmeerzeugung in der Platte. 
5. Die in der als Mischwasser verwendeten Abfallflüssigkeit 
vorhandenen radioaktiven Spaltprodukte sind durch Sinterung 


des Betons so zu fixieren, daß die Gefahr einer Auslaugung 
praktisch eliminiert ist [11]. 


Una bt 


ma 


Dipl.-Ing. Th. Jaeger, Berlin. 
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DK 624.953 : 725 : 621.039.58 (047.6) 
Grundsätzliche Betrachtungen über die Notwendig- 


Disposal of Active Wastes at Sea. 


DP-5, 


keit und Beanspruchung von Reaktor-Containern 


1. Aligemeines 

Über die Beanspruchung, den Entwurf und die Ausführung 
von Gebäuden, sog. Container, die Kernspaltungsreaktoren dicht 
umschließen, ist auf Grund der ausländischer, vorwiegend 
amerikanischen Veröffentlichungen in letzter Zeit verschiedentlich 
berichtet worden [1l, 2, 3, 4]. 

Der eingestandenermaßen hypothetische Charakter vieler 
Beanspruchungsgrundlagen muß jedoch als vorläufiger Mangel 
an ausreichender Kenntnis angesehen werden und ist wirtschaft- 
lich gesehen nicht wünschenswert. Es ist selbstverständlich, daß 
Leistungsreaktoren, die konkurrenzfähig Energie erzeugen sollen, 
auf die Dauer nicht mit Aufwendungen belastet sein dürfen, 
für die keine nachweisbare Notwendigkeit besteht. Die Maß- 
nahmen für die in jedem Falle erforderliche Sicherheit eines 
Reaktors sollten auf Grund von genauem Wissen der möglichen 
Vorgänge und deren möglichen Folgen überlegt werden. Nur 
solange dieses Wissen fehlt und nicht schnell genug erarbeitet 
werden kann, sind Annahmen nicht zu umgehen. 

Es sollen hier zusammenfassend zwei Fragen betrachtet 
werden, die sich zu Beginn des Entwurfes für einen Kern- 
reaktor stellen: 1. ob ein Container vorzusehen ist, und 2. wenn 
dies bejaht wird, welchen Belastungen er unterliegen kann. 


2. Notwendigkeit eines Containers 


Die Frage nach der Sicherheit eines Reaktors läßt sich, wie | 


bereits in [2] ausgeführt wurde, auf wahrscheinlichkeitstheoreti- 
scher Grundlage beantworten. Das Ereignis, dem eine ver- 
schwindend kleine Wahrscheinlichkeit gegeben werden muß, ist 
die Gefährdung der Bevölkerung in der Umgebung des Reaktor- 
standortes durch radioaktive Stoffe. Man kann die Sicherheit 
verschiedener Entwürfe exakt nur an Hand der Wahrscheinlich- 
keit solcher gefahrbringender Ereignisse vergleichen. Dabei 


zeigt sich, dal) einzelne Reaktortypen von sich aus bereits so | 
betriebssicher sind, daß die Gefährdung der Öffentlichkeit ohne 


Container genauso unwahrscheinlich ist wie bei anderen Typen 
mit Einschluß in einem Container. 


scheinlichkeit katastrophaler Unfälle hinreichend klein wird. Be- 


rücksichtigt man die hohen Kosten eines Containers, so können 


dafür vielleicht eine Menge der spitzfindigsten Sicherungsvor- 
kehrungen eingebaut werden, deren gleichzeitiges Versagen ein 


technisch sinnloses Postulat ist. Zumindest ist die Notwendig- | 


keit eines Containers von der Arbeitsweise des Reaktors ab- 
hängig. Weiter wird diese Notwendigkeit vom Reaktorstandort 


beeinflußt, denn die Entfernung des Reaktors zu der möglicher- 
der Beurteilung der 


weise gefährdeten Bevölkerung ist bei 
Sicherheit zu berücksichtigen. Es wird wirtschaftlich Iohnend 
sein, die Wahrscheinlichkeitscharakteristiken der Betriebs- und 


Die britischen Kernkraft- 
werke bieten dafür das beste Beispiel. Die Frage ist durchaus 
noch offen, ob nicht in Zukunft die Betriebssicherheit der mei- 
sten Reaktortypen so gesteigert werden kann, daß die Wahr- 
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Schadensvorgänge sowie der Sicherheitsmaßnahmen der Re- 
aktoren zu erforschen. Bisher stehen wir damit völlig am 


Anfang. 
3. Beanspruchung von Containern 


Im folgenden soll vorausgesetzt sein, daß nach Abwägen 
aller Umstände ein Container notwendig ist. Dann ist die Frage 
für seine sinnvolle und wirtschaftliche Bemessung, welchen Be- 
lastungen er unterliegen kann. Die möglichen Beanspruchun- 
gen sollen hier aufgeführt werden und auch, soweit sie schon 
in [1, 2, 3] näher besprochen worden sind, der Vollständigkeit 
wegen erwähnt werden. 


a) Äußere Belastungen von Containern 

Die möglichen äußeren Belastungen sind allen Containern 
gemeinsam und ändern sich nur durch die Wahl eines anderen 
Standortes und mit der Zeit. Diese Belastungen sind im Bau- 
wesen allgemein bekannt und sollen hier nur kurz aufgezählt 
werden, da möglicherweise die zu erhebenden Sichereitsanforde- 
rungen für einzelne Beanspruchungen größer als bisher sein 
müssen, 

. „Das Reaktorgebäude kann durch ungleichmäßige Setzungen 
belastet werden. Auf diese Weise entstehen Risse oder, was 
gefährlicher erscheint, Vorbelastungen, die bei der Bemessung 
für einen Unfall nicht in Rechnung gestellt sind. Weiter ist 
die Möglichkeit von Erdbeben in Betracht zu ziehen. Hier 
‚verschwinden die Lasten nach den Erdbeben wieder, und selbst 
wenn der Container Risse bekommen hat, tritt erst eine Gefahr 
auf, wenn gleichzeitig ein Schaden am Reaktor und seinen Be- 
triebseinrichtungen entstanden ist, der den Austritt radioaktiver 
‚Stoffe zur Folge hat. Man muß daher in Gebieten mit Erd- 
Er engefahr beim Entwurf des gesamten Reaktorsystems darauf 
‚achten, daß durch Erschütterungen keine unkontrollierbaren 
‚Vorgänge auszulösen sind. 

_ Die Belastungen des Reaktor-Containers durch Windkräfte 
können dann Schwierigkeiten machen, wenn dauernd im Inne- 
ren ein Unterdruck gehalten wird und die Schale verhältnis- 
‚mäßig dünn ist. In diesem Falle ist die Beulgefahr die zur 
‚Bemessung wesentliche Größe. Sofern der Container nicht völlig 
zusammenbricht, ist aus diesem Lastfall ebenfalls nur dann 
gas Gefahr zu erwarten, wenn gleichzeitig der Reaktor schad- 
haft ist. 

In diesem Zusammenhang sind Fälle konstruiert worden, wie 
‚zum Beispiel, daß ein Flugzeug, Steine durch einen Orkan oder 
‚gar ein Meteor den Container und den Reaktor beschädigen 
"können; aber diese Fälle sind so unwahrscheinlich, daß sie ver- 
‚nünftigerweise außer acht gelassen werden sollten, denn in die 
‚unmittelbare Nähe von Flugschneisen wird wohl niemand einen 
‚Reaktor bauen. 

Etwas anderes sind Belastungen, die als Folge kriegerischer 
Ereignisse entstehen können. Wieweit es hiergegen wirtschaft- 
lich vertretbare Gegenmaßnahmen gibt, kann man nur von Fall 
zu Fall entscheiden. 


b) Belastungen des Reaktor-Containers 
infolge innerer Ursachen 


Im weiteren sollen die Belastungen betrachtet werden, die 
‚auf Ursachen innerhalb des Reaktorbehälters zurückzuführen 
sind. Die einzelnen Reaktoren sind untereinander außerordent- 
lich verschieden und ebenso auch die Möglichkeiten irgend- 
‚welcher Beanspruchungen des umgebenden Containers. Zunächst 
sei ein Schema (Abb. 1) wiedergegeben, das alle möglichen Un- 
fälle der Kernspaltungsreaktoren übersichtlich zusammenstellt 
‚und die denkbaren, daraus folgenden Angriffe auf den Reaktor- 
Container umfaßt. Der Container hat versagt, wenn radioaktive 
toffe hinausdringen können. Darum sind der Bruch, das Durch- 
schlagenwerden oder Lecks des Containers die Probleme, mit 
‚denen wir uns zunächst weiter befassen wollen. Um den Re- 
'aktor-Container so konstruieren zu können, daß ein Bruch oder 
‚Durchschlagenwerden vermieden, wird, muß man die von innen 
angreifenden Kräfte kennen. 


eı Energiequellen. Als erstes sind die Energiequellen zu 


besprechen, die zur Erzeugung irgendwelcher Belastungen im 
System zur Verfügung stehen. Die potentielle Kernspaltungs- 
energie hat einen maximalen Wert von rd. 5.10"! cal/g. Weiter 

snnen exotherme chemische Reaktionen irgendwelcher Reaktor- 
materialien auftreten, wobei die maximalen Werte bei 10% bis 
2 cal/g liegen dürften. Weiter ist thermische Energie im Reak- 
torsystem gespeichert, die ihre größten Werte bei 10? cal/g 
haben wird. Dazu kommt schließlich noch die mögliche Energie- 


Deiner Cr im Kristallgefüge eines Graphitmoderators, die von 


cher Größenordnung sein kann. ° 


. 
En 
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Es interessieren aber weniger die Größtwerte, als die tat- 
sächlichen, denkbaren Werte an freigesetzter Energie. Hier muß 
nun bei jedem Reaktortyp eine genauere Untersuchung an- 
gestellt werden, welche Energiepotentiale bei einem Unfall auf- 
treten können. Außerdem treten die freigesetzten Energien 
nicht gleichzeitig auf, sondern teilweise nacheinander. Zudem 
ist der Energieaustritt mehr oder weniger plötzlich. Der Weg, 
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Abb.1. Darstellung der denkbaren Reaktorunfälle 
mit Hinsicht auf das Versagen des Reaktor-Containers. 
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der hier weiterführt, ist eine Analyse im besonderen Fall, da 
für eine allgemeine Behandlung des Problems die notwendigen 
Unterlagen noch fehlen. Die einzige Energiequelle, die man 
auch in ihrem zeitlichen Verhalten einigermaßen gut kennt, ist 
die Kernenergie. Es ist anzustreben, daß die im Laufe der Zeit 
gemachten Untersuchungen und Erfahrungen zusammengetragen 
werden, um die fehlenden Unterlagen für umfassende Unter- 
suchungen zu schaffen. 


Hat man die tatsächlich zu erwartenden Energiemengen 
bestimmt, wobei sich zeigen dürfte, daß diese um einige Zeh- 
nerpotenzen unter den Größtwerten liegen, so muß man ver- 
folgen, in welche Energieformen sie sich verwandeln, ehe sie 
Schaden anrichten können. Hierbei zeigt sich wieder, daß ein 
großer Teil in unschädliche Formen umgewandelt wird. Die 
frei werdende Kernenergie setzt sich zum größten Teil in Wärme 
im Brennelement um. Ein Teil wird vom Brennelement durch 
Strahlung abgegeben, die ihrerseits zum Teil wieder in Wärme 
umgewandelt wird und teilweise das Kühlmittel radiolytisch 
zersetzt. Ein anderer Teil entkommt dem System als Strahlung 
und erwärmt teilweise die den Reaktor umschließenden Bau- 
teile. Die Wärmeenergie im Brennelement wird mit entsprechen- 
den Übergangsverlusten an das Kühlmittel abgegeben. Ist die 
Wärmeausdehnung des Kühlmittels behindert, so entstehen 
Drücke, die gefährlich werden können. Andererseits wird durch 
diese Ausdehnung im allgemeinen der Reaktor unterkritisch und 
die Kettenreaktion kommt dadurch zum Stillstand. Unter ent- 
sprechenden Bedingungen tritt nach dem ersten Druckstoß durch 
die Kernenergie ein zweiter auf, weil chemische Reaktionen 
zu neuer Erwärmung geführt haben. Dieser zweite Druckstoß 
wird dann ein anderes Zeitverhalten haben als der erste. Wenn | 
zu irgendeinem Zeitpunkt während dieses Geschehens der 
eigentliche Reaktorbehälter bricht, wird die gespeicherte Ener- 
gie auch noch frei und kann zu weiteren schädlichen Reaktionen 
führen. Welches Zeitverhalten das letztere Energiepotential bei 
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seiner Umwandlung haben wird, kann nur am besonderen Fall 
studiert werden. Es ist zum Beispiel bis heute noch nicht ganz 
sicher, ob die im Graphit gespeicherte Energie immer verhältnis- 
mäßig langsam abgegeben wird, wie die bisherigen Erfahrungen 
vermuten lassen. 

Damit der Container irgendwelchen Belastungen ausgesetzt 
wird, muß zunächst die eigentliche Reaktorkonstruktion zer- 
stört sein, oder es müssen zumindest Stoffe des Reaktors aus 
ihrer vorgesehenen Lage befördert werden. Es sollen darum die 
möglichen mechanischen Beanspruchungen des Reaktorbehälters 
an Hand ihrer Ursachen weiter verfolgt werden. 


3. Innerer Druck infolge Ausdehnung von Reaktormaterialien 
und ursprünglich gespannter Gase im Reaktor. Beim Bruch eines 
Reaktordruckgefäßes oder Teilen des Kühlsystemes können 
Flüssigkeiten und gespannte Gase in den Raum zwischen Re- 
aktor und Container eintreten. Die überhitzten Flüssigkeiten 
oder die Zweiphasensysteme aus Dampf und Flüssigkeiten 
trennen sich in Gase und Flüssigkeiten, wenn der Zwang be- 
seitigt wird. Die Gase dehnen sich aus, wenn die Spannung 
nachläßt. Die erwärmten Gase geben einen Teil ihrer Wärme 
an das im Container bereits vorhandene Gas ab, bis sich ein 
gleichmäßiger Druck eingestellt hat. Überlagert wird dieser 
Vorgang durch Wärmeabfluß an Feststoffe oder durch zusätz- 
lichen Wärmezufluß von den Brennelementen und erwärmten 
Reaktor- und Kühlsystemteilen. Die Wirkungen dieser Vorgänge 
schwanken in einem weiten Bereich und können Formen von 
einer Stoßwelle bis zu einer langsamen Wärmeübertragung nach 
außen annehmen. Man ist, solange keine genauere Unter- 
suchung durchgeführt wird oder möglich ist, auf die Abschät- 
zung, der Grenzen angewiesen. Die untere Grenze des Druckes 
wird erhalten, wenn man annimmt, daß die Wärme im ganzen 
Reaktorsystem gleichmäßig gespeichert wird. Die wichtigere, 
obere Grenze ergibt sich mit der Annahme, daß alle Wärme- 
energie im Gase bleibt. Darüber hinaus muß man aber die Mög- 
lichkeit einer Stoßwelle beachten, die zu noch höheren Be- 
lastungen führen kann und zudem nicht gleichzeitig an allen 
Stellen wirken muß. 


3. Innerer Druck infolge chemischer Reaktionen. Durch einen 
Bruch des Reaktorsystems können Stoffe in Berührung kommen, 
die miteinander chemisch reagieren und dabei Wärmeenergie 
abgeben. Die entstehende Wärmemenge und damit der mögliche 
Druckanstieg hängen von der Menge der reagierenden Stoffe 
ab. Der zeitliche Ablauf der Verbrennung hängt von der Art 
der Reaktion und ebenfalls von der Menge der Reagenzien ab. 
Man muß also prüfen, welche Reaktormaterialien miteinander 
oder mit der Luft exotherm reagieren können. Weiter können 
im Reaktor, zum Beispiel durch Radiolyse, entstandene Gase an 
der Luft verbrennen und auch bei chemischen Reaktionen eines 
Unfalls wieder brennbare Gase entstehen, zum Beispiel Wasser- 
stoff aus einer Metall-Wasser-Reaktion. Aus solchen Gasen kön- 
nen sich wieder explosive Gemische mit der Luft bilden. Kennt 
man die möglichen Reaktionen, so müssen die möglichen 
Wärmeabgaben und Druckanstiege bestimmt werden und eben- 
falls wieder die Möglichkeit einer Druckwelle bei Detonationen 
beachtet werden. Am wichtigsten sind diese Überlegungen bei 
metallgekühlten Reaktoren, für die auch bisher die meisten 
Untersuchungen angestellt worden sind. 

Abhilfe läßt sich durch eine reaktionsträge Atmosphäre da 
schaffen, wo Verbrennungen an der Luft im Containerinneren 
zu befürchten sind. Entlüftungssysteme können insofern helfen, 
als nicht plötzliche Freisetzung von brennbaren Gasen in großen 
Mengen erwartet werden muß. Druckanstiege durch erwärmte 
Gase kann man verringern, indem man Wasser zur Kühlung 
versprüht. Durch sehr heftige Kühlung können aber unter Um- 
ständen Unterdrücke erzeugt und damit eine neue Gefahr her- 
beigeführt werden. 


4. Konzentrierte Lasten infolge abgesplitterter Bruchstücke. 
Wenn eine Druckwelle, die von einem Quellbereich im Reaktor- 
inneren ausgeht, an der äußeren Oberfläche der Betonabschir- 
mung noch eine hinreichend große Amplitude hat, kann der 
Fall eintreten, daß Teile des Betons absplittern. Ist die Ge- 
schwindigkeit und die Masse dieser Bruchstücke ausreichend, so 
können diese den Container durchdringen. Das Problem liegt 
darin, festzustellen, welche Druckwellenverhältnisse vorliegen 
müssen, damit durchdringende Bruchstücke entstehen und diese 
Verhältnisse mit den schlimmstenfalls zu erwartenden Druck- 
wellenverhältnissen eines Reaktors zu vergleichen. Liegen diese 
Verhältnisse vor, so muß dadurch abgeholfen werden, daß die 
Stoßwelle geschwächt wird, bevor sie die äußere Oberfläche er- 
reicht, denn der Container läßt sich wirtschaftlich nicht so bauen 
daß er nicht durchschlagen werden kann. 


Reaktor-Container, ohne beschädigt zu sein, durch Leckstell 
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Allerdings stellen sich heute der analytischen wie experimer 
tellen Untersuchung von Stoßwellenschwächungen noch erhelt 
liche Schwierigkeiten entgegen. Sie liegen im Mangel an theore 
tischer Kenntnis und praktischer Erfahrung. Bisher sind in de 
Hauptsache nur Untersuchungen von Druckwellen in Wasse 
und an einem Reaktormodell in verkleinertem Maßstab m 
Treibladungen und hochexplosiven Stoffen gemacht wordeı 
Ob man aber diese letzteren Untersuchungen auf möglich 
Druckwellen eines Kernreaktors übertragen kann, ist zumindes 
fraglich. 

Es ist weiter zu betrachten, welche Materialien von der Stoß 
welle durchdrungen werden müssen und in welche Form sic 
ihre Energie darin umwandelt. Die Energieabsorption in um 
gebenden Flüssigkeitsmänteln ist besonders hoch für große Am 
plituden. Das Druckgefäß des Reaktors und andere geschlossen 
Behälter können durch Umwandlung der Stoßenergie in Deh 
nungsarbeit Energie absorbieren. Jedenfalls muß eine erheblich 
Dehnungsarbeit aus der Stoßwellenenergie aufgebracht werder 
bevor das Druckgefäß zu Bruch geht. Diese Dehnungsarbei 
kann man verhältnismäßig leicht berechnen. Um allerdings diese 
wichtige Energieabsorptionspotential richtig bestimmen zu kön 
nen, muß man nähere Kenntnis über den Einfluß von Schweiß 
nähten, Durchdringungen und Strahlungsschäden besitzen, un 
damit beginnen wieder die Schwierigkeiten. 


5. Konzentrierte Lasten infolge geschoßartiger Wirkunger 
Der Druck in einem Reaktor kann möglicherweise so groß wer 
den, daß sich Stopfen, Brennelemente, Regelstäbe oder Antrieb 
von solchen, sowie Rohrstücke losreißen und als Geschoss 
gegen den Container geschleudert werden, den si 
dann bei entsprechender Geschwindigkeit und Masse durch 
dringen. Wenn durch den Zutritt von Druckwellen im Rohr 
system und Wärmeaustauschern Teile außerhalb der Abschir 
mung losgerissen werden, kann das gleiche eintreten. Ode 
wenn auch nur Rohrverbindungen gelöst werden, können dure 
die gespeicherte Energie Düsenwirkungen entstehen, die wege: 
ihrer erheblichen Beschleunigungen ebenfalls Geschosse er 
zeugen Das Hauptproblem ist, zu klären, ob man solche Ge 
schosse zu erwarten hat. Man besitzt heute noch wenig Kennt 
nis über die Durchdringungsfähigkeit von Geschossen mit nied 
rigen Geschwindigkeiten (=>200 m/s). Bei diesem Problem i 
es sicher wirtschaftlicher, im besonderen Fall einen Schutz vo 
zusehen, als einen allgemeinen durch den Container. Bei de 
Geschossen vom Reaktor her kennt man meistens wenigste 
ihre Richtung und kann durch Barrieren (Panzerplatten od 
federnde Auffangvorrichtungen) vorbeugen. Die genauere B 
messung solcher Barrieren scheitert wieder an den obene 
wähnten mangelhaften Unterlagen. Dennoch wird man ve 
nünftige Abschätzungen vornehmen können. Außerdem ist i 
diesem Zusammenhang darauf zu achten, daß über dem R 
aktor angebrachte Notkühlungsbehälter, wenn sie von G 
schossen aus dem Reaktor durchschlagen werden, zu weitere 
Schwierigkeiten führen können. 


6. Konzentrierte Lasten infolge Berührung des Reaktor 
Containers mit Konstruktionsteilen des Reaktors. Durch A 
dehnung oder Druckwellen in der eigentlichen Reaktorkonstru 
tion können Lasten in den Container eingeleitet werden, wen 
die Konstruktionsteile mit ihm verbunden sind. Diese Laste 
wirken an den Berührungsstellen konzentriert, sofern ni 
elastische Verbindungen vorgesehen werden, die die gege 
seitige Bewegung ohne Zwang erlauben. In dieser Hinsicht wir 
sich aber immer durch Voraussehen beim Entwurf Abhilfe scha 
fen lassen. 

Anders ist es mit Lasten, die mittelbar durch Teile in 
rührung mit dem Container übertragen werden, zum Beispi: 
durch Kranträger, die von Geschossen getroffen werden. Fü 
solche mittelbaren Lasten sind aber schwerlich allgemeine Üb 
legungen anzustellen. 

Damit sind die überhaupt denkbaren mechanischen Be 
spruchungen des Containers und die Möglichkeiten, ihn z 
beschädigen, aufgeführt worden. 


4. Leckstellen 
Es soll weiter auf den Fall hingewiesen werden, daß eis 


versagen kann. Hier muß die Abnahmeprüfung und die laufend 
Überwachung das ihre leisten. Man kann zwar heute die Di 
tigkeit auch großer Druckbehälter prüfen, aber bei so kompli 
zierten Gebäuden, wie es Reaktorbehälter meistens sein werde 
ist eine solche Prüfung ganz außerordentlich schwer. Dies ei 
besonders für den meist wirtschaftlichereren Baustoff Betor 
Auch wenn man einfach feststellen kann, ob ein Druck od 
Unterdruck bestehen bleibt, so hat man, wenn dies nicht d 
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Fall sein sollte, noch lange nicht die Leckstellen gefunden. 
Hierfür bequeme und wirtschaftliche Verfahren zu entwickeln, 
ist eine dringende Aufgabe zur Prüfung und Überwachung von 
Reaktor-Containern. 


5. Austritt radioaktiver Stoffe 


Wir müssen im weiteren die Gefahrenmöglichkeiten auch 
auf einem anderen Gebiet verfolgen, denn das Versagen eines 
Containers allein kann zwar einen Unglücksfall darstellen, aber 
noch keine öffentliche Katastrophe, die über das im gewöhn- 
lichen Kraftwerksbetrieb übliche Maß an Sicherungen hinaus- 


_ gehende Vorkehrungen nötig macht. Ein solches größeres Un- 


heil wird erst durch die im Reaktor vorhandenen radioaktiven 
Stoffe möglich. 

Die Gefahr durch direkte Strahlung ist so lange auf einen 
verhältnismäßig engen Raum begrenzt, wie der Container dicht 
ist. Durch eine entsprechende Sperrzone kann man in jedem 
Falle die Öffentlichkeit vor der Schädigung durch direkte Strah- 
lung schützen. Für eine Bemessung dieser Zone muß aber die 
Strahlenart, -energie und -menge bekannt sein, die im Un- 
glücksfalle außerhalb der eigentlichen Abschirmung auftreten 
kann, ebenso wie ihr Zeitverhalten zur Bestimmung einer zu- 
lässigen Strahlendosis. Zu dieser Strahlung können alle Stoffe 
aus dem eigentlichen Reaktorsystem beitragen, seien sie nun 
fest, flüssig oder gasförmig. Die ungünstigste Annahme ist die, 
daß alle Strahlung aus Brennstoff, Moderator und Kühlmittel 
nach dem Abschalten in Ansatz kommt. Das ist ein sehr un- 
wahrscheinlicher Fall, jedenfalls für die meisten Reaktortypen. 
Vielmehr wird ein wesentlicher Teil innerhalb der Abschirmung 
verbleiben und damit nicht zu einer Strahlung, die den Con- 
tainer durchdringt, merklich beitragen können. Wie groß dieser 
Teil ist, wird im einzelnen für jeden Reaktor nur abgeschätzt 
werden können. 

Die eigentliche Gefahr für die Öffentlichkeit besteht aber 
im Austreten gas- oder staubförmiger radioaktiver Stoffe, da 
deren Verbleib schwer vorauszusehen ist. 


Die Mengen strahlender Stoffe, die sich im Verlauf der Zeit 
in einem Reaktor ansammeln, sowie deren Strahleneigenschaften 
‚lassen sich mit unserem Wissen recht gut angeben. Die Stoffe 
finden sich im Brennstoff als Spaltprodukte und im ganzen 
übrigen Reaktorsystem durch Kernreaktionen erzeugt, sofern 
Neutronen dorthin gelangen können. 


Sehr schwierig dagegen ist die Bestimmung der Mengen 
strahlender Stoffe, die als Aerosol oder in Gasform bei einem 
Unfall in der Luft auftreten können. In der Hauptsache wer- 
den diese Stoffe aus dem Brennstoff in das Kühlmittel gelangen 
und dann vermehrt durch die radioaktiven Stoffe des Kühl- 
mittels selbst sich im Container verteilen. Daneben kann die in 
der Luft vorhandene Strahlenquelle vermehrt werden durch 
Reaktormaterialien, die nach einem Unfall verbrennen und selbst 
aktiv sind oder Aktivitäten enthalten. Vermindert kann die 
Quelle durch kondensierende oder ausfällende Einflüsse werden. 
Außerdem nimmt die Quelle wegen des Zerfalls der einzelnen 
strahlenden Isotope mit der Zeit ab, wenn auch die gefährlich- 
sten Stoffe Halbwertzeiten von Jahren und Jahrzehnten haben. 

Durch eine möglichst genaue Bestimmung dieser Strahlen- 
quelle in der Luft ist, trotz aller Kompliziertheit, die sich ihr 
entgegenstellt, die größte Aussicht auf eine Verringerung der 
Schwierigkeiten zu suchen, die sich heute noch beim Bau von 
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Reaktoren in der Nähe von besiedelten Gebieten ergeben. 
Wenn nun die in der Luft enthaltenen Stoffe zu einer Gefahr 
werden sollen, so müssen sie durch Konvektion oder durch 
Diffusion zu Undichtigkeiten im Container befördert werden 
und von dort austreten. Nehmen wir an, es wäre bekannt, 
welche strahlenden Isotope mit ihren entsprechenden Strahlen- 
eigenschaften und Schädlichkeitsmerkmalen für den Menschen 
aus dem Reaktor zu einer bestimmten Zeit nach einem Unfall 
austreten können, so ist wieder eine ganz wesentliche Frage zur 
Abschätzung der Gefahr, wie schnell das Entweichen stattfindet. 

Man darf annehmen, daß es möglich sein muß, eine größte 
zulässige Belastung der Bevölkerung durch eine in der Luft 
vorhandene Strahlenquelle zu bestimmen, die die Besonderheiten 
der einzelnen möglichen Komponenten berücksichtigt. Bedenkt 
man die erhebliche Unwahrscheinlichkeit einer solchen Belastung 
und die Tatsache, daß sie, wenn überhaupt, nur einmal auf- 
treten kann, so wird man sich zur Festlegung nicht allzu niedri- 
ger Dosen für den Unglücksfall entschließen können. 

Auf Grund solcher Festlegungen und unter Berücksichtigung 
der durch die äußeren Luftbewegungen möglichen Verteilung 
in Breite und Höhe und mit Hinsicht auf die Lage von Reaktor - 
und gefährdeter Siedlung wird man schließlich zu zulässigen 
Austrittsverlusten aus dem Reaktorbehälter gelangen, die keines- 
falls überschritten werden. dürfen. 


6. Zusammenfassung 


Überblicken wir abschließend noch einmal die Fragen, ob 
Container vorzusehen sind und wie diese ausgeführt werden 
müssen. Die Beantwortung der ersten Frage ist nur durch Fest- 
stellungen der Betriebssicherheit eines Reaktortyps oder ein- 
zelnen Reaktors zu finden. _Die zweite Frage läßt sich nur dann 
vernünftig beantworten, wenn die folgenden drei Problemkreise 
geklärt sind. 

1. Bestimmung der vorhandenen oder durch Schädigungen 
bei einem Unfall entstehenden möglichen Undichtigkeiten des 
Containers. 


2. Bestimmung der möglichen Strahlenquelle in der Atmo- 
sphäre eines Reaktors. 


3. Festlegung von zulässigen Austrittsverlusten. 


Aus den angestellten Betrachtungen kann man ersehen, wie 
viel wissenschaftliche Arbeit zur Klärung dieser Probleme noch 
zu leisten ist. Vor einer solchen Klärung endgültige und bin- 
dende Vorschriften zu erlassen, dürfte sicherlich verfrüht sein. — 
[Nach R.O.Brittain und J.C. Heap: Reactor Containement, 
A/Conf. 15/P. 437/USA June 1958.] 


Dipl.-Ing. J. Seetzen, Hannover. 
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'Spannbetonbalken mit glatten und profilierten 
_Spannstählen bei 


statischer und wiederholter 
Belastung 


Im allgemeinen sind bei statischer Belastung Stahlbeton- 
balken, deren Bewehrungsstähle eine profilierte Oberfläche 


haben, hinsichtlich Rißbildung und oft auch hinsichtlich Trag- 
- fähigkeit den Stahlbetonbalken überlegen, deren Bewehrung aus 


\ 


= 


D 


—]jegen gezeigt. 
 gespannten 


glatten Rundstählen gleicher Festigkeit besteht. Bei wieder- 


"holter Belastung hingegen haben sie sich nicht immer über- 


Zur Klärung dieser Verhältnisse bei vor- 
Bauteilen wurden eine größere Anzahl Dauer- 
schwingversuche und parallel dazu statische Vergleichsversuche 
an Spannbetonbalken unter Verwendung von 12 verschiede- 
‘nen, glatten und profilierten Spannstählen durchgeführt. Die 


" Versuche sollten im einzelnen folgende Punkte klären: 


Fi 


a) das unterschiedliche Verhalten von glatten und profilier- 
ten Spannstählen in Spannbetonbalken bei statischer und wie- 


'derholter Belastung; 


b) die Sicherheit von Spannbetonbalken gegen Dauerbruch 
des Stahles; 


c) der Einfluß wiederholter Belastung auf Rißbildung und 
Verformung sowie auf die statische Tragfähigkeit des Balkens. 


Verwendete Spannstähle 


Es wurden für die Untersuchungen Spannstähle von briti- 
schen Stahlwerken verwendet. Ihre Kennwerte und besonde- 
ren Kennzeichen sind in Tabelle 1 zusammengestellt. Sieben 
der zwölf geprüften Stähle besaßen eine glatte Oberfläche, 
die restlichen fünf Stähle waren unterschiedlich profiliert (vgl. 
Abb.1). Von den glatten Stählen hatte man zwei an der 
Oberfläche leicht rosten lassen. Außer Stahl Nr. 12, der einen 
Durchmesser von 7,0 mm hatte, besaßen sämtliche Stähle 
einen Durchmesser von 5,1 mm. 


Die o-e-Kurven der 12 geprüften Stähle zeigten einen sehr 
unterschiedlichen Verlauf. Diese Abweichungen lassen. sich an 
den Werten für die 0,1- bzw. 0,2-Grenzen, die zwischen 102 
und 156 bzw. 120 und 162 kg/mm? schwankten, erkennen. Die 
Zugfestigkeit der Stähle lag zwischen 159 und 175 kg/mm?. 
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Tabelle 1. Zusammenstellung der verwendeten Spannstähle. 
BER RT en on ON ni ae 
| Ergebnis der Zerreißversuche 


Ne | Durch- | x ö 
Sache: Var Oberfläche en 
zeihe, | Drah- des 0,1- 0,2- ns INS: 
Stahl | tes ee | Grenze Grenze keit Modul 
Nr. mm | | 
1 | 51 ) glatt, frei von Rostı 145 | 151 | 162 | 20500 
2 | 5,1 | glatt, frei von Rost 156 | 162 | 173 20500 
3 | 5,1 | glatt, frei von Rost 140 | 145 | 162 |19 700 
4 | 5,1 | glatt, frei von Rost| 110 | 126 | 165 |17000 
5 | 51. | glatt, leicht an- | 102 | 120 | 159 |15800 
| | gerostet | 
6 | 5,1 | profiliert, frei von 134 | 145 | 172 |18300 
| Rost (s. Abb.1a) | | 
7 5,1 | profiliert, frei von | 142 | 146 | 175 19200 
Rost (s. Abb. 1b) | 
8 5,1 | profiliert, frei von , 121 137 | 164 |18000 
Rost (s. Abb.le) | | 
9 5,1 | profiliert, frei von | 146 | 153 | 164 18.400 
| Rost (s. Abb. 1d) 
10 ' 5,1 | profiliert, frei von | 153 | 161 , 173 |19 700 
| Rost (s. Abb.le) | | | 
ul 5,1 | glatt, leicht an- 143 | 151 | 164 |20200 
gerostet | 
12 | 70 | glatt, frei von Rost 142 | 150 | 162 ı 20 200 


Zwecks Ermittlung des Vorspannverlustes infolge Krie- 
chens des Stahles wurden Langzeitversuche durchgeführt. Es 
wurden auch hier große Schwankungen zwischen den ein- 
zelnen Stählen festgestellt. 


Form, Ausbildung und Herstellung der Versuchsbalken 


Die Versuchsbalken hatten im endgültigen Zustand den in 
Abb.2 dargestellten Plattenbalkenquerschnitt. Sie setzten sich 
aus dem vorgefertigten unteren Balkenteil, der die Vorspann- 
drähte aufnahm, und dem nachträglich hergestellten, oberen 
Balkenteil zusammen, wie es auch in Deutschland bei manchen 
Montagedecken üblich ist. Der untere, vorgespannte Balkenteil 
wurde im Spannbett hergestellt. Die 10 Spanndrähte ® 5,1 mm 
bzw. 5 ® 7,0 mm wurden mit 110 kg/mm? angespannt und zu- 
nächst an der Schalung verankert. Nach 6 bis 7 Tagen, nach- 
dem der Beton ausreichend erhärtet war, wurde durch Lösen 
der Verankerung an der Schalung die Vorspannkraft auf den 
Beton aufgebracht. Nach weiteren 7 bis 14 Tagen wurde der 
obere Balkenteil mit der Platte betoniert. Bügel ® 6 im Ab- 
stand von 30 cm sorgten für ausreichende Verbindung der bei- 
den Balkenteile. 

Der Beton setzte sich aus schnellerhärtendem Portland- 
zement, Sand und Kies mit einem Korndurchmesser bis zu 
lOmm im Gewichtsverhältnis 1:1,6:2,4 zusammen. Der 
Wasserzementfaktor betrug 0,40. 

Mit den Stählen 1 bis 6 wurden jeweils 8 Balken und mit 
den Stählen 7 bis 12 jeweils 4 Balken hergestellt. Zwecks Er- 
mittlung des Vorspannverlustes infolge elastischer und plasti- 
scher Verformung des Betons fertigte man weitere 8 Versuchs- 
balken an, deren Stauchung man in Höhe.der Spanngliedachse 
feststellte. 4 Probekörper bestanden nur aus dem vorgespann- 
ten Balkenteil und die restlichen 4 aus dem zusammengesetzten 
Plattenbalken. 

Die Betonfestigkeit wurde an Würfeln mit 10cm Kanten- 
länge ermittelt. 

Versuchsdurchführung 


Die Balken wurden als Einfeldbalken mit 3,05 m Stützweite 
und Einzellasten in den Viertelspunkten geprüft (siehe Abb. 3). 
Die Lastwechselzahl betrug 
al’ka U2- Ih für sämtliche Dauerversuche 
250 Lastspiele je Minute. Fol- 
gende vier verschiedene, in 
Abb. 4 schematisch dargestellte 
Belastungsversuche wurden 
durchgeführt: 


Lamm 
Abb. 8. Belastungsanordnung. 


a) Statischer Versuch; 
b) Dauerversuch mit konstantem Schwellbereich; P 


0 max 


zn ru» E.: = 0,5 Bat: 
c) Dauerversuch mit stufenweise ansteigendem Schwell- 
bereich; Pymax = 1,75 Pyu1, P,=05 Py1- 
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Abb. 1. Verwendete Profildrähte. 
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Abb. 2. Versuchsbalken. a) Querschnitt; b) Rechnerische Spannungen 
(kg/cm?) für Balken mit Drähten ® 5,1 mm. 


d) Dauerversuch mit konstantem Schwellbereich; 


P 15 Pin BL=05 pP,» 


omax zul ’ 


| 

Die Versuche (a) und (b) wurden bei allen 12 Versuchs- 
reihen, die Versuche (c) und (d) nur bei den ersten 4 bzw. 
6 Versuchsreihen durchgeführt. Bei allen Versuchen wurde al 
Unterlast die halbe rechnerische Gebrauchslast (0,5 P,u) ge 
wählt, da diese in etwa dem Lastfall Eigengewicht in der 
Praxis entspricht. Der Ermittlung der Gebrauchslast lag die 
zulässige Biegezugspannung des Betons (17,6 kg/cm?) zugrunde. 


Jeweils ein Balken der 12 Versuchsreihen wurde statisch ge- 
prüft (vgl. Abb. 4a). Der Balken wurde bis zur Gebrauchslast 
(P,.ı) belastet und bis 0,5- P,,; entlastet, anschließend wieder 
bis 1,25 P,,, belastet, wieder bis 0,5- P,,; entlastet und sa 
weiter immer um 0,25 P,,, anwachsende, bis die 2fache Ge- 
brauchslast erreicht war. Anschließend wurde der Balken bis 
zum Bruch belastet. Aus Formänderungsmessungen über die 
Querschnittshöhe mit einer Meßlänge von 127 cm wurden Lage 
der Nullinie und Dehnung des Stahles ermittelt. | 


Jeweils 3 Balken der 12 Versuchsreihen wurden einer 
Dauerschwingbeanspruchung mit verschiedenen, aber je Versuch 
konstanten Schwellbereichen nach Abb. 4b unterworfen. Jeder 
Probekörper wurde zunächst bis zur 2fachen Gebrauchslast 
stetig belastet, um eine intensive Rißbildung zu erhalten, Es 
wurde dadurch erreicht, daß bei anschließender geringerer Be- 
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anspruchung die Zugfestigkeit des Betons ausgeschaltet war 
und dadurch der innere Hebelarm und die Stahlspannung ge- 
nauer bestimmt werden konnten. Nach Entlastung auf 0,5 P,.ı 


wurde die für den Dauerversuch vorgesehene Last zunächst 
statisch aufgebracht. Die wiederholte Belastung folgte an- 
schließend. Nach jeweils einer Million Lastspielen wurde eine 
Statische Belastung eingefügt und der Zustand des Balkens 
untersucht. Nach drei Millionen Lastspielen wurde der Versuch 
durch statische Belastung bis zum Bruch abgeschlossen. 


Dauerversuche (c) mit stufenweise ansteigenden Schwell- 
bereichen wurden an jeweils zwei Balken der ersten 4 Ver- 
suchsreihen durchgeführt. Der erste Schwellbereich erstreckte 
sich von 0,5-P,,, bis 1,0- P,: Nach einer Million Lastspielen 
" wurde die Oberlast auf 1,25 P,, erhöht, nach einer weiteren 
Million Lastspielen wurde die Oberlast wieder um den gleichen 


Betrag gesteigert und so weiter bis zur maximalen Oberlast 
von 1,75 P,.ı- Den wiederholten Belastungen ging eine sta- 


tische Belastung voraus und folgte nach, um die fortschreitende 
Zerstörung des Balkens verfolgen zu können. 


” A 
PUC) 
ep, zul 
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sat. Belastung 


bis zum Bruch 


staf. Belastung 


Lastspiele 


o' 


star. Du 
bis zum Bruc) 


d 
bb.4. Schematische Darstellung der Belastungsversuche. — a) Sta- 
'tischer Versuch; b) Dauerversuch mit konstantem Schwellbereich; 
1) Dauerversuch mit stufenweise anwachsendem Schwellbereich; 
 d) Dauerversuch, anschließend stat. Belastung bis zum Bruch. 
Y 

Dauerversuche nach Abb.4d wurden an je einem Balken 
‘ der ersten 6 Versuchsreihen durchgeführt. Die Balken wurden 
i zunächst 10% mal einer Dauerschwingbelastung mit Unter- 
‚last P,= 0,5 P,,, und Oberlast P),= 1,5 Pzuı unterworfen und 


; anschließend statisch bis zum Bruch belastet. 


e\ Bei sämtlichen statischen Zwischenbelastungen innerhalb der 
"Dauerversuche wurden Anzahl und Größe der Risse, elastische 
a bleibende Durchbiegung festgestellt. 


\ 


Versuchsergebnisse 


‘ Die Festigkeit des Betons, festgestellt an Würfeln mit 10cm 
‚ Kantenlänge, betrug im Mittel für den vorgefertigten unteren 
“ Balkenteil 615 kg/cm? und den nachträglich hergestellten oberen 
| Balkenteil 575 kg/cm?. 


a) Statische Versuche 


Die Last, bei der die ersten Risse beobachtet wurden, 
schwankte zwischen der 1,33- und 1,63fachen Gebrauchslast. 
Sie stellt jedoch keinen Maßstab für die einzelnen Stahlsorten 
dar, da das Auftreten der ersten Risse noch durch andere Fak- 
toren wie Betonfestigkeit, Überdeckung der Stähle und die 
Wirkung örtlicher Spannungsspitzen im ‚Bereich der Bügel be- 
einflußt wird. Aus diesem Grunde wurden die Rißbilder der 
einzelnen Balken bei der 2fachen Gebrauchslast verglichen. Bei 
den Balken mit Drähten ® 5,lmm schwankte hierbei der 
Mittelwert der maximalen Rißbreiten zwischen 0,20 und 
0,48 mm und der Mittelwert der mittleren Rißbreiten zwischen 
0,11 und 0,26 mm. Sowohl die kleinsten (Stahl Nr.3) als auch 
die größten Rißbreiten (Stahl Nr.4) wurden bei glatten und 
von Rost freien Drähten gemessen. Beim Vergleich der Eigen- 
schaften dieser Drähte stellte man fest, daß die o-e-Kurve für 
Stahl Nr.4 unterhalb der Kurve für Stahl Nr.3 lag, das heißt 
die plastische Dehnung des Stahles Nr.4 bei der 2fachen Ge- 
brauchslast größer war. Bei annähernd gleichen Stahleigen- 
schaften erwiesen sich die profilierten Drähte den glatten, rost- 
freien Drähten hinsichtlich Rißbildung etwas überlegen, gegen- 
über den glatten, angerosteten Drähten war jedoch kein gün- 
stigeres Verhalten festzustellen. Der Einfluß der Drahtdurch- 
messer auf die Rißbildung zeigt sich an den Versuchen der 
Versuchsreihe 12 mit Drähten ® 7,0 mm. Erwartungsgemäß 
war hier gegenüber den Versuchen mit Drähten ® 5,1 mm die 
Anzahl der Risse kleiner, die einzelnen Rißbreiten dafür 
größer. 

Die Balken, die mit glatten und von Rost freien Drähten 
bewehrt waren, versagten infolge Zerstörung des Haftver- 
bundes. Bei den übrigen Balken wurde der Beton in der Biege- 
druckzone zerstört. Die Balken mit glatten, von Rost freien 
Drähten von 5,1lmm Durchmesser versagten im Mittel bei der ° 
2,36-, mit angerosteten Drähten i.M. bei der -2,48- und mit 
profilierten Drähten i.M. bei der 2,49fachen Gebrauchslast. Der 
kleinste Wert wurde bei Stahl Nr.12 mit 22-P,,; und der 


größte Wert bei Stahl Nr.2 mit 2,6- P,,, festgestellt. 


Zusammenfassend kann gesagt werden, daß bei diesen Ver- 
suchen die Rißbildung in erster Linie von der 0-&-Kurve des 
Stahles beeinflußt wurde und in zweiter Linie erst von der 
Oberflächenbeschaffenheit der Drähte. Die profilierten Drähte 
zeigten sich sowohl hinsichtlich der Rißbildung als auch hin- 
sichtlich der Tragfähigkeit der Balken den angerosteten Dräh- 
ten nur unwesentlich überlegen. Der profilierte Draht hat je- 
doch den Vorteil, daß seine Oberflächenbeschaffenheit das Er- 
gebnis eines Herstellungsprozesses ist, den man kontrollieren 
kann, während die Oberflächenbeschaffenheit des angerosteten 
Drahtes nicht so leicht reproduzierbar ist. 


b) Dauerversuche mit konstanten Schwellbereichen 
1% =1,9.P P„= 0,5:-P Es wurden je Versuchsreihe 


omax zul ’ zul ' 
drei bzw. vier Versuche jeweils mit unterschiedlicher, aber kon- 
stanter Oberlast und stets der gleichen Unterlast durchgeführt. 
Die Oberlast wurde hierbei so gewählt, daß sich Bruchlastspiel- 
zahlen größer und kleiner als eine Million ergaben und der Ver- 
lauf der Wöhler-Kurve in diesem Bereich bestimmt werden 
konnte. Man konnte so für jeden Balken die max. Last er- 
mitteln, die bei einer Million Lastspiele gerade noch ertragen 
wurde. Sie betrug für die glatten, von Rost freien Drähte rund 
1,70- P,, und für die profilierten Drähte rund 1,60: P,,,. Der 
entsprechende Wert für die Drähte mit einem Anflug von Rost 
liegt dazwischen. Die Dauerfestigkeit der Balken für drei Mil- 
lionen Lastspiele ist kaum geringer. Sie liegt bei den glatten 
Drähten bei rund 1,67 P,,; und bei den profilierten Drähten 
bei rund 1,56 - P, 1 - 

Sämtliche Balken mit Drähten ® 5,lmm versagten durch 
Ermüdung des Stahles. Lediglich bei den Balken mit Drähten 
&7,0mm trat Bruch infolge Versagens des Haftverbundes 
zwischen Stahl und Beton ein. 

In Tabelle 2 sind die rechnerischen Stahlspannungen für die 
Last, die bei einer Million Lastspiele gerade noch ertragen 
wurde, für die Bruchlast beim statischen Versuch und die Zug- 
festiekeit der Stähle angegeben. 

Für die Ermittlungen der Stahlspannungen wurde angenom- 
men, daß der Druckmittelpunkt '/s der Plattendicke unterhalb 
der Balkenoberkante lag, was einem inneren Hebelarm von ®/s 
der statischen Höhe entsprach. 

c) Dauerversuch mit stufenweise ansteigendem 


Schwellbereich 
Pr. =1L75-P,1, P,=05-P 


0 max zul ? 
An diesen Versuchen sollte der Einfluß der Dauerbelastung 
auf Verformung und Rißbildung untersucht werden. Nach 


zul 
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einer Million Lastspielen des Schwellbereiches von 0,5 P,.ı bis 
1,5: P,,; konnte ein Anwachsen der elastischen und bleibenden 
Verformung sowie eine Vergrößerung der Rißbreiten ‚gegenüber 
den statischen Versuchen festgestellt werden. Die Risse waren 
teilweise doppelt so breit geworden. Beim Schwellbereich von 
0,5 bis 1,75 P,,; versagten die Balken, jedoch meist bei einer 
höheren Lastspielzahl als die Balken, die mit dem gleichen, 
aber konstanten Schwellbereich geprüft wurden. Dies ist wohl 
der anfänglichen Überbelastung auf 2,0: P,,; bei den letzt- 
genannten Versuchen zuzuschreiben. 
d) Dauerversuch mit konstantem Schwellbereich 
Ba LS:P, PN 05ER 


0 max zul. 


zul. ! 


Tabelle 2. Stahlspannungen. 


| | |  Rechnerische Stahl- 
| | spannungen (kg/mm?) 
ve ze 0 [Ben | 
suchs- Oberfläche festig- |Gienze| des des | Re 
zeihe, | Ale keit 00,2 |Balkens Balkens }eite 
Stahl | Drahtes OB  \kg/mm? Se der 
Nr. | kg/mm? scher | Last- 
Be- | spie- 
| lastung, len | 
1 | glatt, freiv. Rost | 162 | ı51 | 1er! 199 | 4 
2 | glatt, frei v. Rost | 173 | 162 | 184! | 129 | 41 
3 | glatt, frei v. Rost | 162 | 145 | 160! | 137 46 
4 | glatt, frei v. Rost | 165 126.1, 157% | 126 39 
5 glatt, angerostet 159 120 | 167 120 33 
6 | profiliert 172 145 | 164 117 30 
7 | profiliert 175 146 | 165 118 27 
8 | profiliert | 164 137 | 168 123 36 
9 | profiliert 164 153 | 175 118 30 
10 | profiliert 173 161 | 187 126 38 
11 | glatt, leicht ange- | 164 | 151 | 175 | 127 | .89 
rostet 
12 glatt, frei v. Rost | 162 | 150 | 154' |(123)° | (85) 


1 Bruch infolge Versagens des Haftverbundes. 


2 Bruch nach 270 000 Lastspielen infolge Versagens des Haftver- 
bundes. 


Es sollte hier der Einfluß wiederholter Belastung auf die 
anschließend festgestellte statische Tragfähigkeit untersucht 
werden. Nach der Dauerbeanspruchung waren die Verformun- 
gen und die Rißbreiten gegenüber den stati- 
schen Versuchen wieder angewachsen. Nach 
weiterer Belastung auf 2. P,,; zeigten sich 


jedoch keine nennenswerten Unterschiede mehr. 
Es konnte bei keinem Versuch eine Verminde- 
rung der Bruchlast gegenüber den nicht mit 
Dauerbelastung vorbehandelten Balken fest- 
gestellt werden. 

Zum Schluß sei noch bemerkt, daß kein 
Dauerbruch ohne vorherige Warnung erfolgte. 
Das Eintreten jedes Dauerbruches kündigte 
sich durch intensive Rißbildung und Verfor- 
mung des Balkens an. [Nach S. ©. C. Bate: 
The relative merits of plain and deformed 
wires in prestressed concrete beams under 
static and repeated loading. The Institution 
of Civil Engineers 10 (1958) S. 473.] 

Dipl.-Ing. K. Kern, Darmstadt. 
DK. 624.191 (73) 
Hohe Leistungen beim Tunnelbau 
durch Einsatz großer Maschinen 

Im Zuge der Wasserversorgungsarbeiten in 
den USA soll am Feather River eine Talsperre 
für 1,6 Md # gebaut werden. Als Vorarbeit 
war eine Eisenbahn umzulegen, und im Zu- 
sammenhang damit waren zwei Tunnel von 
2,7 und 1,3km Länge herzustellen. Diese Tun- 
nel sind nur durch ein schmales, schluchtartiges 
‚Tal von 80 m Breite, das zwischen den beiden 
Tunnelportalen liegt, getrennt. Wenn auch die 
Baustelleneinrichtung mit ihren Werkstätten, 
ihrer Kompressorenstation, der Kippe für 


Abb.2. Der Schrapper im hintersten Wa- 
gen des Schutterzuges zieht die Ausbruch- 
massen nach vorn. Im Vordergrund Eimco 


Überkopflader. 
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das Gestein und die notwendigen Gleisanlagen in dem Tal sehr 
beengt war, so hat das bei dem taktmäßigen Aufbau aller 
Tunnelarbeiten auch wieder seine Vorteile. Da für eine zwei- 
gleisige Eisenbahnstrecke der Tunnel mit fast 60 m? Ausbruch- 
fläche aufzufahren war, erforderte dies den Einsatz großer 
Bohr-, Schutter- und Transportgeräte. Diese konnten im Takt 
je nach Arbeitsfortschritt in dem einen oder anderen Tunnel ein- 


Abb.1. Der Schulterzug auf Normalspurgleis 160 PS Diesellok mit 
Generator und drei bodenentleerenden Wagen. 


gesetzt werden. Während der Bohrwagen an der einen Stollen- 
brust beim Bohren der Sprenglöcher eingesetzt wurde und der 
Verbau der davorliegenden freien Strecke erfolgte, war an der 
Stollenbrust des anderen Tunnels das Schuttergerät mit Jen 
Transportzügen im Einsatz. 


Die ausführende Baufirma Kiewitt hatte dazu folgende drei 
Geräte selbst entwickelt und bauen lassen: 
1. Der Bohrgerüstwagen | 
Auf einem Normalspurgleis fahrend arbeiteten an der Stirn 
seite des Bohrwagens zwölf einzelne Bohrlafetten in vie 
Etagen. Die Lafetten waren nicht nur vertikal und diagonal 
sondern auch um etwa 1,50 m horizontal beweglich, d.h. ma 
konnte jeden Punkt, besonders an den Randzonen, beque 
erreichen. Die Bohrtiefe betrug etwa 3,60 m je Abschlag. Di 
ganze Tiefe konnte mit Hartmetallkronen ohne Wechseln de 
Werkzeugs gebohrt werden. Um die Bedienung vor Steinschla 
und dem starken Bohrstaub zu schützen, wurden alle zwöl 
Bohrer hydraulisch aus 6m Entfernung gesteuert. Je Abschla 
waren etwa 120 Löcher mit 42 bis 465mm ® zu bohren. Da: 


Abb.3. Der Schienenkran mit Druck- 
luftmotoren. Auf der obersten Plattform 
Montagemöglichkeit für Frischluft- 
Druckleitung. 
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mittlere Loch hatte 15cm Durchmesser und wurde zuerst aus- 
zeschossen; die darumliegenden Ladungen folgten mit Milli- 
sekunden Verzögerung. Die Art des Gesteins wechselte von dich- 
tem Schiefer bis zu festem Ton. Die Bohrgeschwindigkeit wurde 
mit 45cm/min angegeben. Der Sprengstoffverbrauch lag bei 


1,8 kg/m’. Der Luftbedarf am Bohrgerüstwagen betrug etwa 
115 m?/min. 


2. Der Schutterzug 


Bei den großen Abbruchmassen, etwa 300 m? je Abschlag, 
kam dem Abtransport dieser Massen besondere Bedeutung zu. 
Die oben angeführte Ausbruchfläche für zwei normalspurige 
Gleise erlaubte den Einsatz von Großgeräten. Daher entschied 
sich die Firma, nach Vorbildern in chilenischen Erzgruben, 
zwei Schutterzüge aus je drei enggekoppelten, an den gemein- 
samen Stirnflächen offenen Wagen mit einem durchziehenden 
Schrapper einzusetzen. Jeder Zug wurde von einer 160-PS- 
Diesellok mit einem besonderen Generator für den Schrapper 
leer vor die Stollenbrust gedrückt, wo ein Eimco 105 Über- 
kopflader mit 1,14m? Schaufelinhalt und 125PS den ersten 
Wagen belud und der Schrapper, in der mittleren Wagenhöhe 
auf Schienen laufend, nun den unteren Teil der Wagen von der 
Ladestelle zur Lokomotivseite hin füllte. Der obere Teil wurde 
von der Lokombotivseite beginnend gefüllt. Der Schrapper 
wurde von einem 100-PS-Elektromotor vom Lokomotivgenerator 
angetrieben, bewegt und von einem seitlich des Zuges hinter 
Schutzgittern sitzenden Maschinisten bedient. Jeder Wagenzug 
war etwa 50 m lang und 2,60 m breit. Daher konnten die beiden 
eingesetzten Züge im Tunnel aneinander vorbeifahren. Die 
einzelnen Wagen waren als Bodenentleerer ausgebildet. Ver- 
kippt wurde seitlich in dem zwischen den Tunneln liegenden 
Tal vom festen Gleis her. Eine Planierraupe verzog die Aus- 
bruchmassen. 


3. Der Schienenkran 


Zum Versetzen der in 1,80 m Abstand stehenden Stahlbogen 
als Stütze für die Tunnelverkleidung. hatte die Firma einen 
besonderen schienenfahrbaren Kran mit drei Druckluftmotoren 
für das Schwenkwerk, Hubwerk und die Auslegerverstellung 
jeingesetzt. Neben den Stahlstützbögen und der Schalung konnte 
Imit diesem Gerät auch die Frischluft-Druckleitung montiert 
werden. 

Mit diesen Großgeräten war es dem Bauunternehmen mög- 
lich, die Tunnelbauarbeiten zu einem Preis von 15,8 $ je m? 
Fels auszuführen. — [Nach Construction Methods and Equip- 
ment, Dez. 1958, S. 82]. Dipl.-Ing. H. Christoffel, Aachen. 
| 
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| Vorgespannte Druckrohre 

für die Wasserleitung von Athen 

_ Zur Deckung des Verbrauches der anwachsenden Einwohner- 
zahl Athens werden schon seit Jahren: verschiedene Erweiterun- 
\gen der Wasserversorgung durchgeführt. Als deren jüngste ist 
der Ausbau einer etwa 40km langen Leitung vom Yliki-See 
nach Viliza vorgesehen, wodurch mit einer zusätzlichen jähr- 


lichen Wassermenge von 100 Mio m? der Bedarf für die näch- 
sten 25 Jahre sichergestellt werden soll. 

Diese jetzt der Vollendung entgegengehende Baumaßnahme 
enthält in zwei Abschnitten von etwa 3900 und 1280 m Länge 
vorgespannte Betondruckrohre, die auch bei einem 6700 m lan- 
gen Düker verwendet wurden. 

Die neue Wasserleitung beginnt bei Mouriki mit einer 3900 m 
langen Pumpstrecke, in der das Wasser 100 m hoch gedrückt 
wird, und führt von dort aus im Gefälle im offenen betonierten 
Kanal, der durch eine 2,4km lange Tunnelstrecke bei Tanagra 
unterbrochen ist, bis zum Assopostal, welches in 6700 m langem 
Düker gekreuzt wird und an dessen Ende in 1280 m langer 
Leitung ein zweites Pumpwerk bei Viliza das Wasser um 75 m 
hebt (Abb. 1). 

Von der aus zwei Strängen geplanten und z.Z. in Aus- 
führung befindlichen Leitung wird jetzt nur einer hergestellt. 
Die Rohre sind 6,10 m lang und haben 1,30 ml. W.; der innere 
Rohrkern ist 83,5 mm, die äußere Ummantelung 35 mm stark. 
Zwischen beiden liegt ein 1,5 mm starkes Stahlrohr (Abb. 2). 
Diese Ausbildung entspricht den Vorschriften des Verbandes 
amerikanischer Wasserwerke. Für die gesamte Rohrlänge 
— Druckleitungsabschnitte und Düker — von 11895 m werden 
1950 Rohrstücke benötigt, und dementsprechend ist eine täg- 
liche Fertigung von 12 Rohren festgesetzt worden. 


Die statischen Druckhöhen betragen an den Pumpwerken 
bei Mouriki und Viliza 100 bzw. 75m und im Tanagra-Düker 
86m. Für diese Drücke sind die Rohre bemessen. Die Ge- 
brauchsprüfung erfolgt bei den Druckleitungen jedoch für den 
doppelten, im Düker für den 1,4fachen Wert. 

Für die Abwicklung der Arbeiten war eine zweckmäßige 
Einrichtung des Werkplatzes von großer Wichtigkeit. Abb. 3 
zeigt die Verteilung der verschiedenen Arbeitsstellen und Stapel- 
plätze. Die aus fünf Teilstücken zusammengeschweißten 6,10 m 
langen und 1,5 mm starken Stahlrohre wurden nach Eintreffen 
aus den Lieferwerken auf Wasserdruck geprüft und gegebenen- 
falls festgestellte Schäden der Schweißarbeit behoben. Zur Her- 
stellung des Betonkernes in den Stahlrohren waren 2 kreis- 
förmige Fertigungsplätze für 12 und 18 Rohre mit gußeisernen 
Grundringen vorhanden. Als innere Form diente für jeden 
Arbeitskreis ein für leichtes Herausziehen zusammenklappbarer 
und für das Vacuum-Beton-Verfahren entsprechend ausgebil- 
deter lotrecht stehender Stahlzylinder. In den Mittelpunkten 
der Arbeitskreise befindliche Schwenkkrane setzten über diesen 
als äußere Form das 6,10 m lange Stahlrohr, welches hierauf 
durch ein zylindrisches Gerüst mit oberer Arbeitsbühne fest um- 
schlossen und versteift wurde (Abb. 4). 


Der Beton wurde von der Mischanlage in Behältern heran- 
gebracht, die durch Kran angehoben und in den Kernraum zwi- 
schen innerer Form und Stahlrohr entleert wurden. Die innere 
Form war mit 6 Rüttlern besetzt. Nach Beendigung des Beto- 
nierens wurde die Vacuumleitung geöffnet und der Unterdruck 
etwa 40 Minuten durch die innere Form zugeführt. Letztere 
wurde sodann gelüftet, hochgezogen und auf einen anderen 
Grundring gesetzt (Abb.5). Dort wiederholte sich der gleiche 


70 km, 


M#Barnis 


Abb.1. Der neue Bauabschnitt für die Wasserleitung. 
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Arbeitsvorgang. Zwei Tage blieb das Kermrohr auf seinem 
Grundring stehen, dann wurde es durch den Kran in waag- 
rechte Lage gebracht und auf besonders eingerichteten Last- 
wagen nach Stapelplätzen abgefahren. Mit 12 Grundringen und 
einer inneren Vacuumform konnte ein Kran 6 Kernrohre je 
Arbeitskreis und Tag fertigstellen. Nach zweiwöchentlicher Erhär- 
tungszeit wurde die Vorspannbewehrung durch eine Wickel- 
maschine Bauart BBRV am stehenden und sich drehenden Rohr 
aufgezogen. Hierzu wurde 5mm starker kaltgezogener Stahl 
von 16000 kg/cm? Zugfestigkeit verwendet und an den Stoß- 
stellen durch eine Vogt-Maschine mittels Stahlsaitendraht ver- 
spleißt. Hierauf wurde das Rohr nach einem dritten kreisförmi- 
gen Arbeitsplatz gefahren, wo die Herstellung der 35 mm star- 
ken äußeren Ummantelung in ähnlicher Weise wie bei dem 
Kernrohr erfolgte. Über das spiralumwickelte Rohr wurde vor- 
her eine saubere Nylonhülle als Auskleidung der äußeren Form 
gezogen, welche das Kernrohr umschließt, für die Behandlung 
des Betons in Vacuumverfahren entsprechend ausgebildet ist 
und ebenfalls eine obere Arbeitsbühne aufweist (Abb. 6). Nach 
30 Minuten Unterdruckbehandlung des frischen Betons wurde 
die Form abgehoben, die Nylonhülle entfernt und zu weiterer 
Verwendung gereinigt. Das fertige Rohr blieb wieder 2 Tage 
stehen und wurde dann in gleicher Weise wie das Kernrohr 
nach Stapelplätzen befördert. 

Zur Verhütung von Entmischung beim Einschütten des Betons 
in diese dünne Schale wurden von der Vaccuum-Concrete-Ge- 
sellschaft in Philadelphia Großversuche durchgeführt, die die 
Verwendung sehr nasser Mischungen in Verbindung mit eigens 


ne: ; { Gummieinlage eingebauf 
Gummieinlage einbaufertig gmm. Stahlblech 9 ann 


Gummieinlage 5mm Stahlblech 
Abb. 2. Stoßausbildung. 


Maße inmm 


für diesen Zweck entwickelten chemischen Zusatzstoffen als ge- 
eignet ergab. Bei 24 Grundringen dieses Fertigungskreises konn- 
ten täglich 12 Rohre ummantelt werden. 

Zur Betonherstellung waren 2 Mischer von 2551 Inhalt und 
2% Vacuumpumpen der Bauart Fuller mit 31,0 m?/min Leistung 
eingesetzt. Die Zusammensetzung der Zuschlagstoffe bis zu 
10 mm Korngröße wurde nach der Faury-Kurve ermittelt, der 
Zementgehalt betrug 475 kg/m?. Das Wasserzementverhältnis 
des Frischbetons lag bei etwa 0,52 und sank infolge Wasser- 
abgabe bei der Vacuumbehandlung auf 0,32. Die Druckfestig- 
keit des Betons wurde an Zylindern von 15,2/30,5 cm Größe 
nach Unterdruckbehandlung unter den gleichen Erhärtungs- 
bedingungen wie in den Rohren untersucht. Da die zylindri- 
schen Probekörper nicht gerüttelt werden konnten und auch in 
der Gestalt von dem Beton der Rohre abweichen, wurde durch 


Abb. 4. 
Einsetzen der äußeren Form. 


Abb. 5. 
Abheben der inneren Form. 
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Vergleiche von Proben beider Behandlungsarten festgestellt, dal 
der Beton der Rohre eine um 20-—25 v.H. höhere Festigkei 
besitzt. Die vorgeschriebene Mindestwürfelfestigkeit vo! 
400 kg/cm? wurde mit durchschnittlich 500 kg/cm? Zylinder 
festigkeit erheblich‘ überschritten. Durchlässigkeitsprüfungen er 
gaben Werte von 1,45 bis 2,35 v.H. Da nach amerikanische 
Vorschriften 8 v.H. zulässig sind, ist dies ein Beweis für di 
durch das Vacuumverfahren erzielte hohe Dichtigkeit. 

Vier vollständig zusammengesetzte Rohre wurden in einer 
etwa 26m langen Spannbett einem waagrechten Druck vo; 


ohr-Prüßsı 


= j. für4 Rohre 
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ULFETTTETTTETTESTERTEREESSETEESTEETEESEETEEEETTTTTTD 
fertige Rohre 
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100 m 


BBRV-Wickelmaschine 50 Kran für Kernr 


herstellung 
Abb. 3. Lageplan des Werkplatzes. 


300 t unterworfen, was sowohl eine Prüfung der Rohre sel | 


als auch der Verbindungen gestattete. Aus Abb.2 ist ersich 
lich, in welcher Weise die Stoßstellen der Rohre durch besor 
ders geformte Gummieinlagen gedichtet wurden. Durch Fre: 
stemmen des Schutzbetons auf etwa 15cm Länge und unte 
Aufrechterhaltung des Druckes konnte an den Stoßstellen nid 
das geringste Zeichen einer Undichtigkeit festgestellt werder 
wodurch die einwandfreie Wirkung der Gummidichtung be 
wiesen wurde. 

Die fertigen Rohre wurden durch Lastwagen zur Baustell 
befördert und in Grabennähe mittels eines verschiebbaren Lade 
gerüstes abgesetzt. Das Verlegen erfolgte durch zwei getrennt 
Kolonnen, deren jede mit einem 5t-Kran ausgerüstet war. Ein 
Kolonne legte das Rohr in den Graben und hielt es so lang« 
bis die andere das nächste Rohr in Stellung gebracht hatte. Ar 


Herstellung der äußeren Ummantelun 
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diese Weise konnten täglich etwa 30 bis 40 Rohre eingebaut 
werden. Eine weitere Kolonne prüfte jede Stoßverbindung auf 
7kg/em? Druck. Hierzu diente ein besonders ausgestattetes Ge- 
"ät, welches als innerer Ring an die Stoßstelle angelegt werden 
<onnte und mit Druckwasser gefüllt wurde. Diese Vorsichts- 
 Pnahme schaltete jede mangelhafte Stoßverbindung aus. Nach 
Sebrauchsabnahme wurden die Rohre durch eine etwa 90 cm 
starke Erdschicht bedeckt. 

In der Nähe des tiefsten Punktes kreuzt der Düker den 
Assoposfluß auf einer Spannbetonbrücke von 30,48 m Stütz- 
weite, deren Zwillingsträger in dem oberen Teil für die Rohr- 
age flügelartig ausgebildet sind. — [Nach P. J. Doanides: 
Prestressed pressure pipelines for Athens Aqueduct, Civ. 
eng.Ing. 28 (1958), No.9, S.47—-51.] 

Dr.-Ing. F. l’Allemand. 


IK 627.2.002 (46) (047.6) 


Arbeiten für den Hafenbau in Rota 
(Südwestspanien) 


Das Hauptproblem beim Bau des Hafens von Rota war die 
Materialbeschaffung, Anfertigung und der Transport großer 
3etonblöcke und von mehr als 10000 Tetrapoden. Die Tetra- 
»oden hatten ein Gewicht von je bis zu 27,5t, die Betonblöcke 
von bis je 12. 

Um ein geschütztes Hafenbecken zu erhalten, war der Bau 
!ines von der Küste ausgehenden Wellenbrechers (Abb. 1) nötig. 
Abb. 2 zeigt den Querschnitt dieser Mole, die im Unterbau see- 
'eitig aus Steinen von 3—5t Gewicht, im Innern aus Steinen 
on bis 2 t Gewicht, im durch den Wellenbrecher ge- 
ildeten Hafenbecken von bis 1,5t Gewicht hergestellt wurde. 
Zwei Auslegerkrane wurden zum Verlegen der Steine verwandt. 
 'Seeseitig wurden auf dem am stärksten beanspruchten 

öschungsteil Tetrapoden von je 25t Gewicht verlegt. Eine 
tonmauer aus vorgefertigten Betonblöcken stellte den oberen 
\bschluß des Wellenbrechers dar. 

Die entstandene Hafenfläche wurde ausgebaggert, um Schif- 
en bis 11,5 m Tiefgang das Anlegen zu ermöglichen. Nur ein 
‚eringer Teil des bei der Baggerung gewonnenen Materials 
| 


inte jedoch für den Hafenbau verwandt werden, da ein 
roßer Teil mit Schlick vermischt war. Erhebliche Bohr- und 
;prengarbeiten, die nicht ursprünglich vorgesehen waren, muß- 
en, um die gewünschte Hafentiefe zu erhalten, durchgeführt 
verden. > 

Dort, wo besonders widerstandsfähiges, großes und schweres 
faterial einzubauen war, mußte dieses aus 72,5 km Entfernung 
jerangeschafft werden. 

Ein Hammerkran diente zum Verlegen der Tetrapoden, die 
Stahlschalung an der Baustelle hergestellt waren. 

Um Stahl zu sparen und Korrosion zu vermeiden, wurden 
lie Tetrapoden nicht bewehrt. Die Tetrapoden erforderten 
ren großen Lagerplatz. 

Je nach Einsatz wurden Tetrapoden verschiedener Größe ver- 
vandt. Abb.3 zeigt den Einbau von Tetrapoden. 


— Für den Schiffsanlagekai waren 2485 Betonblöcke vorgesehen, 
ie 'gemäß Abb.4 durch 1362 entsprechend größere Blöcke er- 
t wurden, die in Stahlschalung ohne innere Aussteifungs- 
d Verbindungsstücke hergestellt waren. Die Blöcke von 
x 5,9m und 2,6m Höhe wurden schwimmend zur Einbau- 
e geschafft und mittels Schwimmkran (Abb. 5) verlegt. Da 
"darauf ankam, möglichst geringe Fugen zu erhalten, mußte 
4 die Herstellung und Verlegung größte Sorgfalt aufgewandt 
rden. = 
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Abb. 5. 


Abb. 6 zeigt die Herstellung des Fundamentbettes aus Stei- 
nen, die mit Hilfe von Tauchern durchgeführt wurden, sowie 
die Verlegung der großen Blöcke. Nur mit Hilfe der schwim- 
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Abb. 6. 


menden Einrichtung und genauer Baudispositionen war es mög- 
lich, diese Arbeiten zügig durchzuführen. 

Für Tanker mit 13m Tiefgang wurde im tiefen Wasser im 
Schutze des Hafenbeckens ein H-Pfeiler erbaut. Diese Tanker- 
anlegestelle auf Rammpfählen war von einer schwimmenden 


Anlage aus hergestellt worden. Von der Tankeranlegestelle vs 
das Öl einer Behälteranlage an der Küste zugeleitet. [Nad 
Roger H. Corbetta und Hal W. Hunt: Harbor constructiox 
for U.S.base in Spain. Civ. Engg. 28 (1958), No.10, S. 64.] 


Prof. Dr.-Ing. H. Press, Berlin. 
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Resinger, Dipl.-Ing. Dr. techn. F.: Der dünnwandige 
Kastenträger. Forschungshefte aus dem Gebiete des Stahl- 
baues, Heft 13. Herausgeg. vom Deutschen Stahlbau-Ver- 
band, Köln. 73S., Gr. 21 X 29,7 cm, mit 73 Abb. Köln: 
Stahlbau-Verlag G.m.b.H. 1959. Kart. 19,50 DM. 


In dem Heft wird ein Berechnungsverfahren für den dünn- 
wandigen Kastenträger angegeben, bei welchem die Verfor- 
mung, des Querschnitizs Berücksichtigung findet. 

Ausgehend von der Theorie des Gelenkfaltwerkes zeigt der 
Verfasser zunächst die Ermittlung der Schnittlasten bzw. Span- 
nungen für den Kastenträger beliebiger Querschnittsform, wo- 
bei eine bemerkenswerte Analogie zur Berechnung des Durch- 
laufträgers besteht. Im Anschluß daran wird der Sonderfall 
des Rechteckquerschnittes, insbesondere des im modernen 
Brückenbau häufig vorkommenden einfach symmetrischen 
Rechteckquerschnittes, behandelt. 

Die Berechnung selbst erfolgt derart, daß die beliebige Be- 
lastung in einen biegenden und einen tordierenden Lastteil 
zerlest wird. Während für den biegenden Lastteil nach der 
gewöhnlichen Biegetheorie weitergearbeitet werden kann, wird 
die tordierende Last zweckmäßig noch weiter aufgespal- 
ten. Und zwar erfolgt diese Aufspaltung-in einen Anteil, der 
nur querschnittsverformend, und in einen Anteil, der rein tor- 
dierend wirkt. Mit dieser Art der Lastverteilung ist es nach 
Einführung eines ideellen „Ersatzträgers“ möglich, auch für 
die Torsionslast ein der Biegeträgerberechnung analoges und 
einfaches Berechnungsverfahren anzugeben. 


Im letzten Abschnitt der Arbeit wird schließlich der Recht- 
eckkasten mit Zwischenauerwänden bei verschiedener Lagerung 
behandelt. Auch hier besteht eine Analogie zum Durchlauf- 
träger, und die Berechnung kann entsprechend durchgeführt 
werden. Als Unbekannte werden die an den Stellen der Quer- 
wände wirkenden Wölbmomente eingeführt. Will man nach 
dem klassischen Berechnungsverfahren mit Elastizitätsgleichun- 
gen (Schnittlastenverfahren) arbeiten, so sind die Formeln für 
die entsprechenden Vorzahlen (ö;,-Werte) und Belastungs- 
glieder (ö,,-Werte) angegeben. Die Elastizitätsgleichungen 
selbst haben die Form von 5-Momentenegleichungen, die sich 
im Sonderfall starrer Ouerwände auf 3-Momentengleichungen 
reduzieren. Neben der klassischen Berechnungsweise eibt der 
Verfasser ein Iterationsverfahren an. Im Sonderfall starrer 
Ouerwände liefert hier bereits der 1. Ausgleich die genauen 
Werte. Die zur Berechnung erforderlichen Steifigkeits- und 
Fortleitungszahlen werden formelmäßig angeführt. 

Das Verfahren berücksichtigt sowohl die Verformung der 
Querwände als auch den Einfluß der Schubverformung und 
ermöglicht die genaue Ermittlung der Schnittlasten auch bei 
feldweise wechselnden Wanddicken. Die Belastung kann da- 
bei beliebig an oder zwischen den Querwänden angreifen. 


Auch vorgegebene Querwandverschiebungen und Temperatur 
zustände können erfaßt werden. 

Sämtliche Beziehungen sind zunächst für den reinen Recht 
eckquerschnitt abgeleitet. Es wird jedoch gezeigt, wie Kanten 
gurte, Kragbleche und Längsrippen bei der Berechnung mit 
erfaßt werden können. Auch der Ersatz von Vollwänden durd: 
Fachwerke oder Rahmenkonstruktionen wird behandelt. Schließ 
lich ist das Verfahren auch noch für den offenen Kastenträge: 
(Hut- oder Trogquerschnitt) anwendbar. 

Eine Reihe von Zahlenbeispielen ergänzt die theoretische 
Ableitungen und zeigt die verhältnismäßig einfache Durchfüh 
rung der Rechnung. 

Das klar und übersichtlich geschriebene Heft wird vom Sta 
tiker, vor allem vom Statiker des Brückenbaues, als will: 
kommene Hilfe empfunden werden und dürfte ihm rasch un 
entbehrlich werden. W.Steinbach, Berlin. 


DK 531.225 (022) 


Weber, Prof. Dr.-Ing. Dr.-Ing. E.h.C. u. Doz. Dr 
W. Günther: Torsionstheorie. VII u. 307 S., 8°, mit 160 Abb 
Braunschweig: Fr. Vieweg & Sohn 1958. Geb. 38,— DM 


Wie bereits im Vorwort gesagt wird, wendet sich das Bud 
in erster Linie an Leser, die auf dem Gebiet der angewandter 
Mathematik beheimatet sind. Dementsprechend werden — ü 
umfassender Art — vor allem die mathematischen Grundlageı 
und Methoden aufgezeigt, mit deren Hilfe Torsionsproblem« 
gelöst werden können. Zur Erläuterung sind zahlreiche An 
wendungsbeispiele für verschiedenste Querschnittsformen ein 
gefügt, wobei unter anderem auch Querschnitte mit Kerben unc 
ey Ausrundungen von einspringenden Ecken behandelt wer 

en. 

Das Buch dürfte nicht nur dem Mathematiker, sondern aud 
dem theoretisch interessierten Ingenieur von Nutzen sein. 


W. Steinbach, Berlin. 


DK 539.374 : 669 : 691 (022) = 2 


Finnie, I., and R. Heller: Creep of Engineering Mate 
rials. (Das Kriechen von Ingenieurbaustoffen) IX, u. 341 S. 
15 x .22,8cm, mit zahlr. Abb. New York / Toronto / Lon 
don: MeGraw-Hill Book Comp. Inc. 1959. Geb. 89 s. 


In steigendem Maße wird die Wahl eines Baustoffs für kon 
struktive Zwecke ganz oder teilweise durch dessen Kriech 
eigenschaften bestimmt. s 

Den beiden Verfassern,. die nach einer Lehrtätigkeit an 
Massachusetts Institute of Technology bzw. an der Yale Uni 
versity nunmehr seit 5 Jahren in der Shell Entwicklungsabtei 
lung tätig sind, ist es in hervorragender Weise gelungen, eine 
Überblick über das Kriechverhalten der wichtigsten Materialier 
die im Bauwesen und im Maschinenbau verwendet werden, 7 
geben. Besonders breiter Raum ist dabei dem Kriechen un 
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ließen der Metalle und ihrer Legierungen insbesondere bei 
rhöhten Temperaturen gewidmet. 

Nach einer Übersicht über die historische Entwicklung sowie 
ber die Durchführung von Kriechversuchen und die Versuchs- 
echnik wird das Kriechen von Nichtmetallen wie Nylon, Bi- 
umen, Beton, Glas und Keramik sowie einer Anzahl von Me- 
allen und Legierungen einschließlich von Betrachtungen über 
4 Mikrostruktur und den Mechanismus des Kriechens behan- 
elt. 

Allein 3 Kapitel befassen sich mit der Analyse ein- und 
nehrachsiger Spannungszustände, von denen folgende kurz er- 
vähnt seien: Relaxation, Biegung, Torsion, dünn- und dick- 
vandige Rohre unter Innendruck einschließlich Biegung, Längs- 
raft oder Torsion, Knickung von Platten, Schalen usw. 

Nach Angabe vieler Quellen über Kriechversuche mit ent- 
prechenden Daten und Diskussion der Faktoren, die unter Be- 
ücksichtigung des Kriechverhaltens für die Wahl einer zulässi- 
;en Spannung maßgebend sind, befaßt sich das letzte Kapitel 
nsbesondere mit der praktischen Anwendung der gewonnenen 
rkenntnisse über das Kriechen unter erhöhten Temperaturen 
uf spezielle Konstruktionsaufgaben, wie sie beim Bau von Öl- 
'affınerien, chemischen Werken, Dampfkraftwerken, Gastur- 
Jinen, Kernreaktoren, Flugzeugen und Raketen sowie beim 
3auen mit Beton, Stahl- und Spannbeton, Asphalt und Kunst- 
toffen auftreten. 

Jedes Kapitel wird durch ein umfangreiches Literaturver- 
zeichnis ergänzt. x 

Von einem Ingenieur und einem Physiker besonders für 
Zwecke des konstruktiven Ingenieurs geschrieben, wird das Buch 
edoch in erster Linie für Metallurgen und für jene Physiker 
ınd Chemiker von Interesse sein, die sich mit der Erforschung 
ler mechanischen Eigenschaften fester Stoffe beschäftigen. 


O. Wagner, Stuttgart. 
IK 626.8: 628.1 (023) 


_Dahlhaus, Dr.-Ing. Carl: Wasserversorgung. 3. über- 
eb. Auflage-VI, 162 S.., DIN-C5 mit 122 Abb. B.C. 
Teubner 1959. Stuttgart: Brosch. 11,40 DM, Hln. 13,40 DM. 


Das nunmehr in der 3. Auflage erschienene Buch vermittelt 
lem Leser die Grundlagen der Wasserversorgungstechnik in 
form eines gut gegliederten Leitfadens. Der Verfasser wählt 
ıbsichtlich die knappe Form der Darstellung, um besonders 
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a dem Studierenden Gelegenheit zu geben, aus den Er- 
ahrungen einer jahrzehntelangen Praxis zu lernen. 


Die Neuauflage berücksichtigt dabei die in der Zwischenzeit 
gewonnenen Erkenntnisse theoretischer und praktischer Art. So 
ist die neue DIN 2000 auszugsweise abgedruckt und die Druck- 
abfalltafeln nach Kutter durch solche nach Prandtl-Kärmän 
und Colebrook ersetzt. Ferner wurde ein kurzer Abschnitt 
über Accelatoren neu aufgenommen. Für den Praktiker wert- 
voll ist die Zusammenfassung der wichtigsten „Verwaltungs- 
bestimmungen“. ä 3 


„Die straffe, fast dispositionsartige Behandlung des Stoffes 
läßt ein umfassendes Schrifttumsverzeichnis erwarten, was lei- 
der vermißt wird. F. Bühring, Berlin. 


Neuerscheinungen 


Lüth, Dr.-Ing. F.: Planung und Bau von Hüttenwerken. Zweite, 
neubearbeitete Auflage, VII u. 187 S,, 16,5 X 24cm mit 28 Abb. 
Berlin/Göttingen/Heidelberg: Springer 1958. Geb. 28,50 DM. 
Die ın unerwartet schnellem Tempo voranschreitende Entwicklung 
der Eisenindustrie hat bereits nach 5 Jahren eine Neubearbeitung 
der 1. Auflage erforderlich gemacht. 


Staufenbiel, Prof. G.: Bauzahl — Baustoff — Bauform. Wester- 
mann Tabellen für das Baugewerbe. 224S., 13,7 X 19,3 cm, mit 
zahlr. Abb., mehrfarbig gedruckt, mit Daumenregister. Braun- 
schweig: Westermann 1959. Kart. 10,80 DM, mit Dreh-Rechen- 
schieber 14,80 DM. 


$ Stahl im Hochbau. Handb. für Entwurf, Berechnung und Aus- 
führung von Stahlbauten. 12. Aufl., 2., ergänzter Nachdruck 1959. 
Hrsg. vom Verein Deutscher Eisenhüttenfachleute, Düsseldorf. XII, 
u. 1036 S., 15 X 23 cm mit über 2500 Abb. Düsseldorf: Verlag Stahl- 
eisen mbH 1959. Geb. 44,— DM. — Dieser Nachdruck enthält u. a. 
erstmalig den ungekürzten Wortlaut der neuesten Ausgaben wich- 
tiger Baunormen (DIN 1050, Stahl im Hochbau; DIN 4100, Ge- 
schweißte Stahlhochbauten; DIN 17100, Allgemeine Baustähle 
u.a.) mit den dazugehörigen Einführungserlassen, neue Profil- 
tafeln für Form- und Stabstahl sowie eine Anzahl vordring- 
lich benötigter Bemessungs- und Tragfähigkeitstafeln für die neuen 
europäischen IPE-Träger (Mittelbreite I-Träger mit parallelen 
Flanschflächen). Auf die Wiedergabe der bisher gültigen Normen 
zur Berechnung und Konstruktion von Bauwerken aus Stahl wurde 
nicht verzichtet, da diese in der Praxis des Bauingenieurs noch für 
längere Zeit Bedeutung behalten. Die Ergänzungen wurden zur 
besseren Unterscheidung auf blauem Papier gedruckt. 


u Be 


Prof. Dr. techn. h. c. Dr.-Ing. Adolf Ludin 80 Jahre 


. Am 27. Dezember 1959 wurde Prof. Dr. Ludin 80 Jahre 
t. Aus Anlaß seines 75. Geburtstages brachte „Der Bau- 
ngenieur“ bereits eine eingehende Würdigung seiner Verdienste 
d insbesondere seiner Ingenieurtätigkeit in Uruguay. Zahl- 
eich sind die Ehrungen, die Ludin erteilt worden sind. U.a. 
vurde er Ehrendoktor der Techn. Hochschule Brünn und ord. 
Bien der Preuß. Akademie der Wissenschaften sowie Ehren- 
aitglied der Kgl. Akademie der Wissenschaften der Techn. 
"akultät in Bukarest. 
Möge Professor Ludin, der zeit seines Lebens ein uner- 
hüdlicher Ingenieur war, ein weiterer glücklicher und gesunder 
‚ebensabend beschieden sein. Press. 


Dr.-Ing. E. h. Fritz Polensky 7 


Am 7. Dezember 1959 verstarb im Alter von fast 84 Jahren 
r Seniorchef der Bauunternehmung Polensky & Zöllner, Herr 
sgierungsbaumeister a.D. Dr.-Ing. E.h. Fritz Polensky. 
Am 1.1.1876 geboren, war er in seiner Firma der letzte 
euge, der die durch seinen Vater Gustav Polensky an 
einem Geburtsort Driesen/N. M. im Jahre 1880 vorgenommene 
Sründung der Bauunternehmung Polensky & Zöllner miterlebt 
atte. In seiner Kindheit und Jugend sah er die von seinem 
ter geleistete harte und erfolgreiche Aufbauarbeit des Unter- 
imens. Nach dem Studium des Bauingenieurwesens an der 
Darmstadt und der TH Hannover war er mehrere Jahre als 
ierungsbauführer bzw. Regierungsbaumeister in der da- 
gen Preußisch-Hessischen Staatseisenbahnverwaltung tätig. 
in Jahre 1912 trat er in die Geschäftsleitung der Firma 
lensky & Zöllner ein, deren Arbeitsbereich sich damals sehr 
rk ausgeweitet hatte. Er begann seine Tätigkeit in der Firma 
it der Leitung einer ganzen Anzahl von Eisenbahnbaustellen 
"Oberschlesien, auf denen umfangreiche Erd- und Kunst- 
ıten ausgeführt wurden. 


Verschiedenes 


Im Jahre 1919 siedelte Fritz Polensky nach Köln a.Rh. 
über, das von nun an zu seiner zweiten Heimat wurde. 


Das große Vertrauen, das er durch seine gerade Art und 
seine vornehme Denkungsweise im Kreise seiner Unternehmer- 
Kollegen erworben hatte, führte dazu, daß ihm 17 Jahre lang 
das Ehrenamt des Vorsitzen- 
den der Unternehmer-Vereini- 
gung des Baugewerbes im 
Kölner Raum anvertraut war. 
Das Opfer der selbstlosen 
Führung dieses Amtes wurde 
ihm dabei durch die tiefe 
Verehrung und Anhänglichkeit 
vieler seiner Berufskollegen in 
hohem Maße belohnt. In Ver- 
tretung ihrer Interessen bei 
den häufig wiederkehrenden 
Verhandlungen zwischen den 
Sozialpartnern gewann er 
durch die Bekundung und Be- 
tätigung wahrer und verant- 
wortlicher Gesinnung die hohe 
Achtung und durch die Mei- 
sterung schwieriger Situationen 
durch seinen schlagfertigen, 
von Herzen kommenden Humor die Zuneigung aller Beteilig- 
ten, die ihm auch während seiner langjährigen ehrenamtlichen 
Tätigkeit im Rahmen anderer Gremien wie der Tiefbauberufs- 
genossenschaft und der Haftpflichtversicherung des Deutschen 
Tiefbaugewerbes für die Bekundung seines vorbildlichen Ge- 
meinschaftssinnes in der Sache des Berufsstandes und für das 
Unternehmen entgegengebracht wurden. 


Auf Grund seiner Verdienste um die Entwicklung des Groß- 
erdbaues, die als Sondergebiet in der Betätigung seiner Firma 
eine bevorzugte Stellung einnahm, wurde Fritz Polensky im 
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Jahre 1928 von der TH Darmstadt die Würde eines Dr.-Ing. 
E.h. verliehen. 

Wenn er uns jetzt verlassen hat, wird ihm die Verehrung, 
die er sich durch seine jederzeit bewiesene ‚vornehme „und 
treue Gesinnung und durch seine liebenswürdige und gütige 
Wesensart im Laufe vieler Jahrzehnte seiner Berufstätigkeit bei 
vielen Menschen und nicht zuletzt bei den Angehörigen seiner 
Unternehmung erworben hatte, in deren Herzen bewahrt blei- 
ben. Dr. G. Werner-Ehrenfeucht, Frankfurt/Main. 


Dipl.-Ing. Reinhard Jecht Dr.-Ing. E.h. 


Dem persönlich haftenden Gesellschafter der Firma Dycker- 
hoff & Widmann K.G., Herm Dipl.-Ing. Reinhard Jecht, 
wurde am 3.12.1959 von der Technischen Hochschule München 
„in Anerkennung seiner Verdienste um die Förderung der 
Betontechnologie und der wissenschaftlichen Betriebsführung 
in der Bauwirtschaft“ die Würde Dr.-Ing. Ehren halber ver- 
liehen. 

ACI-Tagung New York 1960 

Die 56. Jahrestagung des amerikanischen „Concrete Insti- 
tute“ findet vom 14. bis 17. März 1960 im Commodore-Hotel, 
New York City, statt. 


Stahlbautagung 1960 in Berlin 


Die alle zwei Jahre stattfindende wissenschaftliche Tagung 
des Deutschen Stahlbauverbandes, Köln, wird in diesem Jahr 
am 13./14. Juni in Berlin abgehalten werden. 


VI. Kongreß der IVBH. in Stockholm 1960 


Dieser findet vom 26. Juni bis 1. Juli 1960 statt. Folgende 
Themen werden behandelt: Grundlagen der Bemessung. Neuere 
Entwicklungen der Verbindungsmittel im Stahlbau. Stahlskelett- 
bauweise. Neue Entwicklungen im Brückenbau. Bauweise aus 
Fertigteilen. Bedeutende Fortschritte der Baukunst. Verbund- 
bauten. Anschließend an die Tagung finden Studienreisen nach 
Narvik und Westschweden statt. 


4. Internationaler Kurs 
über Hydraulik-Ingenieurprobleme 


Dieser findet vom 19. Oktober 1960 bis 14. September 1961 
in Delft (Niederlande) statt. Anfragen sind zu richten an: 
NUFFIC, 27 Molenstraat, Den Haag, Niederlande. 


VI. Kongreß der CIGB 1961 in Rom 


Der VII. Kongreß der Internationalen Kommission für große 
Talsperren findet vom 26. Juni bis 1. Juli 1961 in Rom statt. 
Anschließend sind bis zum 9. Juli 1961 verschiedene Studien- 
reisen vorgesehen. 


Behandelte Themen: 


Wahl, Aufbereitung und Kennwerte von Zuschlagstoffen für 
Talsperrenbeton. 


Untergrundarbeiten beim Bau von großen Talsperren. 


Moderne Verfahren bei Betonsperren und Nebenanlagen 
für große Talbreiten. 


Abdichtung von Erd- und Steindämmen mit Bitumen und 
anderen Stoffen. 


Internationaler Verbindungsausschuß 


Während der letzten Jahre wurden verschiedene internatio- 
nale Vereinigungen geschaffen, die sich z. T. mit gleichen Pro- 
blemen, vor allem auf dem Gebiete des Stahlbetons und Spann- 
betons, beschäftigt haben. Zum Zwecke der Koordinierung die- 
ser Arbeiten wurde ein „Internationaler Verbindungssausschuß“ 
für die nachfolgenden 5 Vereinigungen gebildet: 

Association Internationale des Ponts et Charpentes (AIPC) 

Federation Internationale de la Pr&contrainte (FIP) 

Reunion Internationale des Laboratories d’Essais et de 

Recherches sur les Mat6riaux et les Constructions (RILEM) 

Comite Europ&een du Beton (CEB) 

International Association of Shell Structures (IASS). 


Dieser Ausschuß hat seine Arbeiten bereits aufgenommen. 


Bodensignatur in Frankreich 


Die französischen Unternehmer für Bodenuntersuchungen 
und Bohrungen haben dem französischen Comit& für Boden- 
mechanik eine neue Signatur vorgeschlagen, die seit 2, März 
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1959 Gültigkeit gefunden hat. Da anzunehmen ist, daß a 
betroffenen Stellen sich gerne dieser einfachen Symbole bed. 
nen werden, sind sie nachstehend (Abb.1) aufgeführt. F 


IR _]Föll-,Schüff-Boden 


Rollige Böden 
Rund-iesel, Geroll 


Quarzkiese/, Flint 


Fels-, Gesfeine 
Fels allgemein 


Kreide 
For] Kalk 


BauBE 


2] Kies Konglomeraf 
Sand | Sandstein 
Muscheln NR Schiefer 
Bindige Böden 


Gips 
a Kohle,Braunkohle 
FE Dolomitkalk 
X,%,*]*Metamorphes Gestein 
* Kristallines Gestein 
#Schmelzfluß-Gias 
* geologische Bezeichnungen 
Abb. 1. 


Mufterboden, Humus 
Schlamm 
V/A'f 
torfig 

Lehm 
Ton 
Mergel 


Rückfragen gibt die Chambre Syndicale des Entrepreneurs < 
Sondages et Forages, 3, rue de Berri, Paris (8e), gerne Auskun: 


E. Bachus, Frankfurt a.M. 


Mitteilungen aus der Industrie 


In diese Spalte werden kurze Mitteilungen von Bauwirtschaft w 

Industrie aufgenommen, die sich auf das Arbeitsgebiet der Zeitschri 

beziehen und Neuheiten behandeln. Der Umfang der Manuskrip 

aa: einschl. eines etwaigen Bildes, höchstens 50 Schreibmaschine 

zeilen betragen. Für den Inhalt ist der Einsender verantwortlic 
Die Auswahl behält sich die Redaktion vor. 


Korrosionsschutz mit Union Carbide Vinylharz-Überzüge 


Die in der Abb. dargestellte stählerne Radarstation im Nor 
atlantik weist eine Plattform von 1600 am auf. Nachdem der früh 
benützte Schutzanstrich bereits nach 14 Monaten schadhaft wurd 
und starke Rostbildung einsetzte, erhielten die Unterseite die 
Plattform und auch die Innenflächen der Träger den obigen Kuns 


£ NS 
stoffüberzug. Er wurde nach einer Vinyl-basierten Grundierung 
einer Stärke von lmm aufgetragen. Wegen seiner hohen Beständ 
keit gegen Salze und Chemikalien — die das Seewasser normale 
weise enthält — und seiner Elastizität, die bei den außerordentl 
hohen Temperaturschwankungen wichtig ist, erwartet man auf Gru 


der bisherigen guten Erfahrungen eine Haltbarkeit von wenigste 
5 Jahren. 


Umschau 


Direktor Ernst Ufer 80 Jahre alt 


Direktor Ernst Ufer (Grün u. Bilfinger AG., Mannheim), feierte 
am 3l. Dezember in seinem Heim in Tegernsee bei geistiger und 
körperlicher Frische den 80. Geburtstag. 

Als junger Kaufmann bei der MAN Gustavsburg. (1904-1907) 
kam er, anläßlich des Baues der Rheinbrücke Ruhrort-Homberg, 
einer Gemeinschaftsarbeit mit der Grün u. Bilfinger A.G., mit dieser 
Firma erstmals in Berührung. Von der auf dem Gebiete des Tief- 
baues aufstrebenden Firma Grün u. Bilfinger beeindruckt, trat er 
bei ihr ein. Im Jahre 1910 bot sich ihm nochmals eine sehr inter- 
essante Tätigkeit bei der MAN als kaufmännischer Leiter bei einem 
Sroßen Brückenbau für die Staatseisenbahn in China, von der er, 
durch diese große Auslandserfahrung bereichert, 1913 zu Grün u. 
Bilfinger zurückkehrte. 

Ernst Ufer verblieb nun endgültig in dieser Firma, stieg rasch 
in eine führende kaufmännische Stellung auf und war von 1921 bis 
1945 Vorstandsmitglied; die Fäden der weltweit verzweisten Nieder- 
lassungen liefen in seiner Hand zusammen. Geschick, Menschen- 
kenntnis und ein aufgeschlossenes Wesen führten ihn zu geschäft- 
lichen Erfolgen und zu allgemeiner Anerkennung in der Bau- 
industrie und seine nüchterne, praktische Att, die sich oft in humor- 
volle: Weise durchsetzte, ist weit geschätzt. Seine Freizeit gehörte 
dem Sport, der wesentlich dazu beitrug, daß er sich auch heute 
aoch bester Gesundheit erfreut. — Seit dem Jahre 1950 ist Direktor 
Ufer Mitglied des Aufsichtsrates der Grün u. Bilfinger A.G., Mann- 
heim. Mögen dem Jubilar noch geruhsame Jahre beschieden sein. 


Dr.-Ing. E. h., Dr.-Ing. Walter Nakonz 
40 Jahre in Fa. Beton- und Monierbau A.G. 


" Walter. Nakonz, am 1. Dezember vg. Js. 72 Jahre alt geworden, 
konnte am 2.Januar ds.Js. auf eine 40jahrige Tätigkeit bei der 
Beton- und Monierbau A.G., Düsseldorf, zurückblicken. Eine aus- 
ührliche Würdigung seines Werdegangs und seines erfolgreichen 
Schaffens finden wir bereits in „Der Bauingenieur“ 1957, S. 484, 
anläßlich seines 70, Geburtstages. Ergänzend ist noch zu berichten, 
laß der Herr Bundespräsident Herrn Dr.-Ing. E. h, Dr.-Ing. 
W. Nakonz am 2.12.1957 in Ancıkennung seiner Verdienste das 
Große Bundesverdienstkreuz verlieh. Der hochgeehrte Jubilar erfreut 
sich auch heute noch einer selten geistigen wie körperlichen Frische 
and Tatkraft. 


60 Jahre Eisenbeton- u. Tiefbau Bernhard Fischer, Duisburg 


lm Oktober 1899 gründete Bernhard. Fischer, der später, im 
fahre 1925 von der Technischen Hochschule Darmstadt in Würdi- 
zung seiner Verdienste um die Bauindustrie zum Ehrensenator er- 
aannt wurde, dieses Unternehmen in Gustavsburg bei Mainz. Schon 
seit 1910 wirkte auch Herr Obering. Ludwig Rentsch an maß- 
zebender Stelle in der Firma mit, er errichtete 1918 die Zweig- 
ıiederlassung in Duisburg. 1938 wurde das Unternehmen in eine 
Xommanditgesellschaft umgewandelt. 

Seit dem Tode des Gründers B. Fischer im Jahre 1953 führen 
ine beiden Söhne das Stammhaus in Mainz, durch das Zweig- 
tiederlassungen in Düsseldorf und Aschaffenburg errichtet wurden. 
as Duisburger Haus gründete seinerseits eine Niederlassung in 
nz-Pfaffendorf, eine weitere ging in Polen verloren. In enger 
Zusammenarbeit mit dem Duisburger Haus und der Firma Fischer 
nen wurde dort auch ein Betonwerk errichtet. 

Schon seit den Zwanziger Jahren wurden bedeutende Tiefbau- 
träge ausgeführt, 1981 waren ‚es z.B. zahlreiche Arbeiten in 
reich, wie die Rammarbeiten in Dünkirchen, Calais, Boulogne- 
ur-Mer und andere; Brückenbauten und Autobahnen folgten nach 
88 und nach dem zweiten Weltkriege umfangreiche Straßen- 
ten, der Bau von Industriewerken und Wasserstraßen. 

besonderes Verdienst an der Entwicklung der Firma kommt 
bering. L. Rentsch zu, der sich auch auf dem sozialen 
und als Vorsitzender des Berufsausbildungsausschusses der 
isvereinigung Bauindustrie mit- Erfolg um die fachliche 


örderung bemüht. z 
‚Internationaler Salon tür Bauwesen in Paris 
eit vom 17.27. März 1960 findet in der neuen In- 
-Ausstellungshalle am Rond-Point de la Defense in Paris 
niverselle Ausstellung für Baustoffe, Bauteile und -aus- 
; Rund 600 Aussteller aus verschiedenen Ländern wer- 
Erzeugnisse und damit den neuesten Stand der Ent- 
nternationalen Bemühen um die Bauindustrialisierung 
en, Baustoffe usw. demonstrieren. 
an Interessenten durch die deutsche Vertretung 
 Bauverlag GmbH., Wiesbaden, Kl. Wilhelmstraße 7, 


0.2. Technische Überwachung 
Jie Vereinigung der Technischen Überwachungs-Vereine (VdTÜV) 
‘ab 1960 eine gemeinsame Zeitschrift für alle Überwachungs- 
ine unter dem Titel „Technische Überwachung“ im VDI-Verlag. 
[., Düsseldorf, heraus. Erscheinungsweise: monatlich. Format: 
'A4, Abonnementspreis vierteljährlich DM 10,—. Die bisherigen 
chriften „Technische Überwachung“ (München) und „Betrieb und 
j% ‚achung“ (Stuttgart) stellten mit Ende 1959 ihr Er- 
Das Heft 1/1960 der neuen Zeitschrift „Technische 
T : 60 Seiten) ist bereits erschienen. 3 


BAUSTATIK 


Theorie und Beispiele 


Von Dr.-Ing. habil. Kurr HirscH- 
FELD, ord. Professor an der Rhein.- 
Westf. Technischen Hochschule Aachen 


Mit 1263 Abbildungen (1849 Einzel- 
darstellungen) im Text und in 217 
Zahlenbeispielen sowie 38 Zahlen- 
tafeln mit 560 Figuren. XVI, 823 
Seiten Gr.-8°. 1959. 

Ganzleinen DM 76,50 


INHALTISÜBERSICHT 


Einiges über die Grundlagen der Baustatik - Das 
Verfahren der Kinematik - Formänderungen - 
Verfahren zur Auflösung linearer Gleichungen - 
Berechnung statisch unbestimmter Systeme - Son- 
derkapitel der Statik - Aufgaben - Hilfstafeln - 
Sachverzeichnis. 


AUSTDENBESPREGIIUNGEN 


„Das allen Ansprüchen der Wissenschaft ent- 
sprechende und doch leichtverständliche Buch des 
erfahrenen Hochschullehrers bringt alles das, was 
der Bauingenieur auf dem umfangreichen Gebiet 
der Statik der Stabwerke heute beherrschen 
sollte. Es eignet sich in gleicher Weise für den 
Studierenden wie für den auf seine Weiterbildung 
bedachten Ingenieur der Praxis. ... 
Der Leser wird besonders für die vielen vollstän- 
dig durchgerechneten Zahlenbeispiele dankbar 
sein, die oft nach verschiedenen Methoden berech- 
net werden, so daß sich unschwer das jeweils 
zweckmäßigste Verfahren herausfinden läßt. Den 
Abschluß. bildet eine Zusammenstellung von zeit- 
sparenden und für die Praxis unerläßlichen 
Zahlentafeln. je SE 
Das Hirschfeldsche Buch ist zweifellos die derzeit 
beste zusammenfassende Darstellung der Statik der 
Stabwerke und kann daher zur Anschaffung und 
Durcharbeitung wärmstens empfohlen werden.“ 
Bauwelt 


SPRINGER-VERLAG 
BERLIN » GOTTINGEN - HEIDELBERG 
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ANZEIGEN 


STELLENANGEBOTE 


KAMPNAGEL 


HAMBURG 


Wir suchen zum baldigen Antritt 


Statiker 


mit Konstruktionspraxis für Entwicklungs- 
und. Projektierungsarbeiten auf dem Gebiet 
des Kran- und Verladebrückenbaues 


Ingenieure 


a) für Projektierung und Offertbearbeitung 
von kombinierten Kran- und Transport- 
anlagen 

b) für Projektierung und Offertbearbeitung 
von Hüttenwerkskranen, insbesondere 
Lauf- und Spezialkranen 

c) für Offertbearbeitung- und Vertrieb von 


Bordkranen für Handels- und Spezial- 
schiffe 


Die Bewerber sollen möglichst Konstruktionspraxis auf 
gleichen oder ähnlichen Arbeitsgebieten besitzen und selb- 
ständig arbeiten können. 


Ihre Bewerbung mit Angaben über Ihren beruflichen 
Werdegang und beigefügten Zeugnisabschriften bitten wir 
zu richten an die 


| KAMPNAGEL AKTIENGESELLSCHAFT 
| (vormals Nageli& Kaemp), Hamburg 39, Jarrestraße 26 


| Alle weiteren Fragen wollen wir dann persönlich mit Ihnen 
besprechen. 


| Bei der Stadt Neunkirchen (Saar) ist die Stelle des 
I 


LEITERS DES TIEFBAUAMTES 


sofort zu besetzen. 


Bedingungen: 
j Mehrjährige Praxis — möglichst bei Behörde — im städtischen 
Tiefbau (Straßenbau, Brückenbau, Verkehrsingenieurwesen, 


Kanalisation und Kläranlagen) 
Kenntnis der einschlägigen Gesetze und Vorschriften. 
Vergütung während der Probezeit von sechs Monaten nach 
Vergütungsgruppe III TO. A. Bei Bewährung erfolgt nach Ab- 
lauf der Probezeit Übernahme in das Beamtenverhältnis mit 
Einreihung in die Besoldungsgruppe A 13 SBesG. 

Neunkirchen ist eine wachsende Industriestadt mit 46 000 Ein- 
wohnern. Ortsklasse S. Schulen aller Art sind am Ort. 


| in Entwurf und Bauleitung, 
| 

| 

| Bewerbungen mit Lichtbild, handschriftlichem Lebenslauf, be- 
| glaubigten Zeugnisabschriften, amtsärztlichem Gesundheits- 
1 zeugnis und polizeilichem Führungszeugnis sind unter Angabe 
j des möglichen Eintrittsdatums innerhalb 30 Tagen nach Er- 
N scheinen der Anzeige an das Personalamt der Stadt Neun- 
| 


kirchen (Saar) einzureichen. 


(4 
i | Für das Tiefbauamt deı Stadt Gelsenkirchen (Industriegroßstadt 
| mit rund 392000 Einwohnern, Ortsklasse S) werden 


| mehrere Tiefbauingenieure 


gesucht. \ 

Bedingungen: Abgeschlossene Ausbildung (HTL), Erfahrungen 

und Kenntnisse im Straßenbau, Brückenbau oder in der Stadt- 

entwässerung sind erwünscht. 

Jüngeren Ingenieuren wird Gelegenheit gegeben, sich in die 

anfallenden Aufgaben einzuarbeiten. 

Vergütung nach TO. A. 

Bei Eignung und Bewährung sind Aufstiegsmöglichkeiten ge- 

geben. 

Bewerbungen sind mit den üblichen Unterlagen (Lebenslauf, 

Lichtbild, Zeugnisabschriften usw.) innerhalb 14 Tagen nach 

Erscheinen dieser Ausschreibung unter Angabe der Kennziffer 
—— 66.31 einzureichen an 


Stadtverwaltung — Hauptamt — Gelsenkirchen 


Fortsetzung Seite 4 


Spannprobleme 


bei der Herstellung von vorge- 


spannten Trägern, Dachplatten, 
Bogenbindern, Masten und Schwel- 
len lösen sich von selbst durch die 
bewährten 


Verwendung unserer 


„ZEUS’-Spannbeton - Stahl- 
drähte und -litzen 


in patentiert-gezogener und ver- 
güteterAusführung. Laufende Güte- 
untersuchungen garantieren die 
gleichbleibende Qualität unserer 


Vorspannstähle. 


Fordern Sie ausführlichen Prospekt 


WwDI 


WESTFÄLISCHE DRAHTINDUSTRIE 
HAMM (WESTE.) 
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Fortsetzung von Seite 3 


STELLENANGEBOTE 


Für interessante Tätigkeiten im Wasserbau am 
Oberrhein 


mehrere Tiefbauingenieure (HTL) 
Bautechniker und 
technische Zeichner(-innen) 
(Bauzeichner-innen) 


zum alsbaldigen Eintritt gesucht. 
Vergütung erfolgt nach TO. A. 


Wasser- und Schiffahrtsdirektion Freiburg, 
Eisenbahnstraße 41 


Großes Versorgungsunternehmen in Nordrhein-Westfalen sucht 
für die Leitung der Abteilung Tiefbau ihrer Bauverwaltung 


DIPLOMINGENIEUR 


(Fachrichtung Bauingenieurwesen) 
nicht unter 30 Jahren. 


Gefordert werden Erfahrungen in der Statik. 


Die Vergütung richtet sih nach Verg.-Gruppe II der Tarif- 
ordnung für Bedienstete des Öffentlichen Dienstes. 


Bewerber, die an der ausgeschriebenen Stelle interessiert 
sind, bitten wir um Zusendung der üblichen Bewerbungs- 
unterlagen . (Lichtbild, handgeschriebener Lebenslauf, Dar- 
stellung des beruflichen Werdeganges) unter „Der Bau- 
ingenieur 995“ an den Springer-Verlag, Anzeigenabteilung, 
Berlin-Wilmersdorf, Heidelberger Platz 3. 


Süddeutsche Bauunternehmung sucht zum baldigen 
Eintritt 


Diplom-Ingenieure 
Absolventen der HTL 


mit Erfahrung im 
Erdbau 
Wasserbau 


Straßenbau 
Stollenbau 
Eilzuschriften mit Lebenslauf unter M.A. 23 736 


über CARL GABLER WERBEGESELLSCHAFT 
MBH, München 2, Karlsplatz 13. 


Hochbauingenieur 


Spanier, 27 Jahre alt, Sprachen: Deutsch, Französisch, Eng- 
lisch, sucht neuen Wirkungskreis. 11/2 Jahre Betätigung in 
Zürich. 

Offerten an Cortines, Grillparzerstr. 52, Frankfurt/Main, 
Deutschland. 


MASCHINIST 


46 Jahre, 20jährige Praxis in Caisson und Druckluftarbeiten, 
sucht Beschäftigung. Angebote unter „1001 Der Bauingenieur“ 
an die Anzeigenabteilung des Springer-Verlages, Berlin- 
Wilmersdorf, Heidelberger Platz 3, 


Diplom-Ingenieur 


mit rund 15 Jahren Praxis im Stahlbau, 
Leichtmetallbau und auf Groß-Baustellen im 


In- und Ausland und in Übersee; initiativ 


mit reicher Erfahrung in allen einschlägigen 
Arbeitsgebieten des konstruktiven Ingenieur- 
Baues, Sprachen: Deutsch, Englisch und Fran- 
zösisch, sucht neuen Wirkungskreis als Ge- 
schäftsführer oder technischer Direktor. Frühe- 


ster Eintrittstermin: 1. April 1960. 


Offerten unter „Der Bauingenieur 1003" an die 
Anzeigenabteilung des 
Springer-Verlages, Berlin-Wilmersdori, 


Heidelberger Platz 3 


Abriebfeste und rißfreie 


Beton-Estriche | 


ermöglicht Compakta. Prosp.E5 kosten. 


Baustoff-Chemie,Seebruck/Oberbayern 


Schiefe Stäbe und Platten 
Von Dr.-Ing. H. Homberg und Dipl.-Ing. W.-R. Marx 


Diese Arbeit ist das Ergebnis 
eines vom Bundesverkehrsministerium durchgeführten 
Forschungsauftrages. 
328 Seiten DIN B5; 110 Abb.; 150 Tafeln; 
Leinen DM 80,— 


„Vorliegendes Buch ist ein Beitrag zur Behandlung des aktuellen 
Problems schiefwinklig gestützter einfeldriger Stäbe und insbe- 
sondere schiefwinklig viereckiger Platten mit zwei gegenüber- 
liegenden drehbaren und zwei freien Rändern. 
Die Beanspruchungen und Auflagerreaktionen der schief aufgelager- 
ten Stäbe werden mit Hilfe einfacher statischer Überlegungen 
ermittelt. Die Untersuchungen an schiefwinkligen Platten sind 
auf solche beschränkt, bei denen die Spannweite parallel zu 
den freien Rändern gemessen, gleich der Breite, gemessen 
längs der Auflagerlinie, ist... Zahlreiche Kurventafeln enthalten 
für eine gleichmäßig verteilte Flächenlast, für Linienlasten par- 
allel zu den freien Rändern und für eine Einzellast Werte, aus 
denen entweder die Hauptbiegemomente und deren Richtungen 
unmittelbar oder aus vier Biegemomenten berechnet werden 
können, deren Richtungen um je 45° von einander abweichen... 
Die Verfasser weisen darauf hin, daß die aus Messungen er- 
haltenen Zahlenwerte mehrfach kontrolliert wurden. Zwar ist 
zu erwarten, daß in absehbarer Zeit schiefwinklige Platten... 
auf theoretishem Wege untersucht werden können, und daß man 
nicht mehr allein auf Modellmessungen angewiesen sein wird, 
jedoch gewinnen letztere angesichts der unregelmäßigen Formen 
der modernen Baukonstruktionen eine wachsende Bedeutung.” 
Prof. Koepcke in „Der Bauingenieur“ 
In jeder Buchhandlung erhältlich. 


© Werner-Verlag Düsseldorf 
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Alle Mauern überdauern mit Betondichtungsmittel 


Cerinol Fa 


2 128 


Bautenschutz : E Ss 
DEITERMANN » Chem. Werke - Datteln 


Einmal gebrauchte, sehr gut erhaltene 


Stahlspundwände 


in den Fabrikaten „Dortmunder - Union 3" 


und „Hoesch 3“ in den Längen von 3 bis 8m 
laufend und preisgünstig abzugeben, 

F. & A. JEHLE oHG. Rastatt- Hügelsheim/Baden V | B R ®) M A X 
Fernsprecher: Iffezheim 277 


Tiefwirkende Bodenverdichtung 
durch Plattenrüttler 


LOSENHAUSENWERK 
DUSSELDORFER MASCHINENBAU A.-G. 
DUSSELDORF - GRAFENBERG 
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Der Transport muß in’s Lot! 


Baustellen können viel Zeit verlieren, wenn das 
rechtzeitige Zubringen nicht klappt, — wenn der 
Transport »schief liegt«. Oft sind es nur 
Kleinigkeiten — doch ganze Bauabschnitte leiden 
gleich darunter, wenn Bauklammern oder 
Gerüstbügel, Nägel oder Draht im entscheidenden 
Moment nicht greifbar sind. 

Für diesen »Feuerwehrdienst« zwischen den 
einzelnen Baustellen hat sich der 
VW-Pritschenwagen bewährt. Kleinere Baustellen 
versorgt er selbständig mit Material und Leuten, 
die großen verbindet er untereinander und schafft 
rechtzeitig das heran, was der Polier braucht. 
Der VW-Pritschenwagen bringt den 
Zubringerdienst in’s rechte Lot. Er ist in der 
Versorgung der Baustellen der »Dienstmann« für 
alles — für die Bauleitung das Kontrollfahrzeug, 
das außerdem immer gleich mit Geschirr und 
Kleinmaterial aushelfen kann. Wer ihn überlegt 
einsetzt, entdeckt für ihn täglich neue Aufgaben. 
Durch sein Arbeitstempo und die Wendigkeit im 
Verkehrsgewühl schafft er mehr, als man ihm 
zutraut. Sein niedriger Anschaffungspreis ist Ihr 
Vorteil und der VW-Kundendienst eine gute 
Mitgift. VW-Kilometer kosten wenig! 


In 130 Ländern der Erde fahren 
mehr als 500000 VW-Transporter 
für Handel, Handwerk, Industrie 
und Landwirtschaft. Überall haben 
Volkswagen einen guten Ruf, 

weil sie so zuverlässig, 

so dauerhaft, so sparsam sind. 


VW-Pritschenwagen: 

4,2 qm große, ebene Ladefläche; 
800 kg Nutzlast; abklappbare 
Bordwände; abschließbares 
Tresorfach von 0,65.cbm unter der 
Ladefläche; Plane und Spriegel 
auf Wunsch. 


® 


Volkswagenwerk GmbH 
Wolfsburg 


